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物処分の基本的考え方 2)：平成 10 年 10 月 16 日では，(a) 一般的な地下利用に十分余裕を






分対象廃棄物を埋設するための空洞は，径約 18 m 級の大規模連接空洞となり，さらに当
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対象とした調査，解析技術および掘削技術の進歩により，揚水式水力発電所の地下発電所
空洞に代表される大深度，大断面空洞の建設も数多く実施され，建設に関する技術的な蓄
積も増えている．しかしながら，余裕深度処分施設は地下深部約 100 m の堆積軟岩層中に











実施することになり，2003 年 3 月から調査坑の掘削，2004 年 10 月には試験空洞の掘削を
開始し，2005 年 6 月に掘削が終了した． 
筆者は，東京電力㈱において 1987 年から 2000 年にかけて，塩原および神流川の大規模
揚水発電所における地下発電所，水路トンネル等の地下構造物の計画，調査，設計ならび
に建設に携わってきた．その経験を活かし 2003 年から 2006 年まで日本原燃㈱において，
余裕深度処分埋設施設本格調査に携わることとなり，特に試験空洞の調査計画，設計を立
案して，その空洞の力学的安定性および掘削影響領域の評価を担務することになった．そ






第 1章 序 論 
- 3 - 
1.2. EDZ の定義 
放射性廃棄物処分の国内および諸外国の EDZ に関する調査研究事例では，EDZ を
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これらを踏まえて，放射性廃棄物処分施設で対象とする掘削影響事象を整理すると   
図-1.2.2 に示すとおりとなり，掘削影響事象は，大きく「岩盤の力学特性の変化」，「水
理･物質移行特性の変化」，「地化学特性の変化」に分類される．したがって，掘削影響領























力学特性の変化 水理・物質移行特性の変化 地化学特性の変化 
地下施設の設計・建設・閉鎖 







図-1.2.2 処分空洞の掘削により生じる EDZ 事象の概念 
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1.3. 本研究の目的 
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法である USBM 法 (USBM: U.S. Bureau of Mine) は，ISRM の Suggested Method 8) の一つ
となっている．埋設法のうち，電力中央研究所にて開発された埋設型 8 成分ゲージ 9) は，
わが国において最も使用実績が多く，4 方向の直径変化と 4 方向の斜距離の変化を同時に
 - 10 - 
測定できる仕組みで，1 本のボアホールから 3 次元岩盤応力が測定できる．その他，ISRM
の Suggested Method 10) となっているひずみゲージを孔壁へ直接貼付ける方式の CSIR-3 軸




方式である．球面孔底ひずみ法と円錐孔底ひずみ法は，1 本のボアホールで 3 次元応力を
測定できるように球面 16 素子法，円錐 12 素子法，円錐 16 素子法ならびに円錐 24 素子法
が提案されている．Sugawara et al. 12) はボーリング費用の低減および亀裂間隔の短い岩盤
にも適用できるように，円錐孔底に対するオーバーコアリングをパイロットボアホールと
同孔径で行うコンパクトオーバーコアリング法（CCBO: Compact Conical-ended Borehole 
Overcoring Method）を ISRM Suggested Method 12) の一つとして提案している． 
コア法は，コアボーリングによって回収された方向既知の岩石コアを用いて応力場を推
定する方法の総称である．地上に回収されたコアの経時的ひずみ変化を利用する ASR 法
（ASR: Anelastic strain recovery），コア内のクラックを静水圧実験により定量する DSCA 法
（DSCA: Differential strain curve analysis），応力－ひずみの関係の非線形性を利用する DRA
法（DRA: Deformation rate analysis），AE（Acoustic Emission）のカイザー効果を利用する
AE 法などがある．その他の方法としては，ボアホール壁面の圧縮破壊および引張破壊か









Sakaguchi et al. 13) は下向き円錐孔底ひずみ法を提案しているが，1,000 m 級の大深度を対
象としているため，特別な装置を必要とする． 
本研究においては，完全飽和かつ水中における円錐孔底ひずみ法を適用するため，接着
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った．文献により確認された Spalling 事例 14) は，AECL（Atomic Energy of Canada Limited）
の放射性廃棄物処分研究坑道：URL（Underground Research Laboratory）の他，南アフリカ
の地表面下 3,250 m の実験トンネル，地表面下 2,700 m の金鉱山トンネルならびにチリ等
で確認されている．なかでも AECL’s URL で生じた事例をもとに研究が進められている．
AECL’s URL のレイアウトおよび Spalling 事象の概要 15) を図-1.5.1 に示す 
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図-1.5.1  AECL’s URL レイアウトおよび Spalling 15) 
これら Spalling が生じたフィールドの地質，岩盤特性は表-1.5.1 に示すとおりである．
Spalling が生じているフィールドの特徴は，地下深部で地圧が高く，RMR(Rock Mass 
Rating)は 60 以上で Intact な岩盤で，一軸圧縮強度を初期地圧の第一主応力で除した比率
(以下，地圧強度比と記載) が 1.6～3.9 と小さいことが特徴である．本研究で対象として
いる余裕深度処分埋設施設の試験空洞フィールドは，地下深部約 100 m，初期地圧は第一




表-1.5.1 Spalling が生じたフィールドの地質，地圧特性 
In situ stress 








AECL’s URL Lac du Bonnet granite － 55 48 14 210 3.8 
South Africa 
Exp. Tunnel Quartzite 75-80 225 220 85 350 1.6 
South Africa 
Gold mine Quartzite 80 90 89 70 200 2.2 
Chile 
El Tenient mine Andesite 62-69 38 31 24 150 3.9 
RMR；Rock Mass Rating，σ1；第一主応力，σ2；第二主応力，σ3；第三主応力，σc；一軸圧縮強度 
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イクロクラックによる粘着力の損失は，初期粘着力の 50 % 以上で，その損失により摩擦
角は上昇するが，亀裂の増加に伴い，残留摩擦角まで減少する．低拘束圧下では，粘着力
の損失と同等の意味を成す亀裂破壊の蓄積は，軸差応力（ 31 σσ − ）が 1/3～1/2 cσ （ cσ ：
一軸圧縮強度）の状態で生じる．これは破壊包絡線の亀裂発生限界が m = 0（Hoek-Brown）
であるのと同等であると報告している．Martin and Chandler 16) は上記の議論を以下の室内
試験から導いている．すなわち，応力‐ひずみ曲線（図-1.5.2）は，4 つの領域（Region
Ⅰ～Ⅳ）に分割され，ダイレーションの開始時期，すなわちマイクロクラックが生じて発
展する領域を RegionⅢとし，その応力レベルを ciσ (Crack-initiation stress)としている．そ
の応力レベルはピーク強度の 30～50 %である．また，横ひずみが急激に上昇する応力レ
ベル，すなわち亀裂の進展が加速する領域を Region Ⅳとし，その応力レベル
cdσ (Crack-damage stress)はピーク強度の 70～85 %程度としている．  
 
図-1.5.2  Lac du Bonnet granite 一軸圧縮試験結果 16) 
そして，Damage-controlled test（繰返し三軸圧縮試験）を実施して，損傷パラメータω  
( ∑= vε ：繰返し試験ごとの体積ひずみの総和，亀裂の積算値に相当）と icσ ， cdσ の変化
を整理した結果，低拘束圧の場合には，亀裂発生後には cdσ が icσ まで低下する（図-1.5.3）．
これは icσ が亀裂の蓄積に依存せず一定であるのに対して， cdσ は亀裂の蓄積に強く依存
している．そして，いったん亀裂が開くと粘着力成分は急激に icσ まで低下し，その後摩
擦成分が一旦上昇するが，最終的には残留摩擦角まで減少して一定値になるとしている． 
Stress-strain diagram obtained from a 
single uniaxial compression test for Lac 
du Bonnet granite showing the definition 
of crack initiation (σci ), crack damage 
(σcd ) and peak strength. Not only the 
axial and lateral strains are measured. 
The volumetric strain and crack 
volumetric strain are calculated. 
( )3121/ σσν −−=Δ EVV elastic  
    where, elastic constants (E, ν ) 
calculated from the linear portion of 
stress-strain curves in RegionⅡ． 
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図-1.5.3 損傷パラメータを関数とした粘着力と摩擦角の変化 16) 
また，Diederichs は，PFC（Particle Flow Code）を用いて，Lac du Bonnet granite の応力-
ひずみ関係をシミュレートし，ピーク強度の 30～40 %で初期クラックが発生するととも
に，拘束圧 20 MPa であるにも拘らず，引張亀裂とせん断亀裂の比率が 50 : 1 の割合で引
張亀裂の発生が支配的であることを示した．そして，これら引張亀裂の蓄積および結合（限
界亀裂密度に到達したとき）が巨視的なせん断亀裂へと至らしめるとしている． 
Hajiabdolmajid 17) らは，脆性強度の変化は，2 つのステージに分けられ，ピーク挙動前
においては，岩の粘着力に支配され，破壊までの残存強度は損傷を受けた岩の亀裂内の摩
擦力に支配されるとしている． 
Kaiser 18) らの文献において，脆性的な岩盤においては，破壊包絡線は図-1.5.4 に示す















For unconfined test, when sliding starts, the 
cohesion and friction angle becomes; 
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Schematic of failure envelope for brittle failure, showing four zones of 
distinct rock mass failure mechanisms: no damage, shear failure, spalling 
and unraveling. 

























MPa 程度を上回るか否かであるとしている（表-1.5.2）．変形係数が 1,000 MPa を超える
場合には，間隙水と変形の連成効果の影響が小さいとしている．試験空洞フィールドの変
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中心的な解析手法であると言える．1956 年に Turner，Clough，Martin らによって有限要素




再現する研究 27) を進めて応力再配分の課題を示し，工藤ら 28) によって，応力再配分を考
慮した予測解析が，東京電力㈱葛野川発電所，地下発電所空洞の当初設計時から本格的に






法，すなわち特定の弱層等に着目して不連続挙動を扱う手法であり，Goodman et al.29) の
ジョイント要素が用いられている．また，解析対象の岩盤を剛体ブロックの集合体として
扱う個別剛体要素法: DEM 30)，剛体バネモデル: RBSM 31)，また，ブロックを弾性体して
扱う修正仮想変位法: FESM 32)，不連続変形法: DDA 33) 等がある．  
連続体解析手法は，等方性岩盤，異方性岩盤に関わらず不特定多数の不連続面が介在す
る岩盤を対象として，岩盤を等価な連続体に置き換えて解析する方法であり，等価弾性コ
ンプライアンスモデル 34)，クラックテンソルモデル 35)，損傷テンソルモデル 36)，MBC モ
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(5) 足立･岡等によるひずみ軟化型弾粘塑性構成式 























図-1.5.5  Schematic diagram of stress-strain relation with strain softening 42) 
以下に足立・岡による弾塑性構成式から弾粘塑性構成式までの誘導過程について示す． 





ijij ddd εεε +=       (1-1) 
弾性ひずみ増分テンソル eijdε は，等方線形弾性体と仮定すれば次式で与えられる． 
 KdGdSd ijmij
e
ij 3/2/ δσε +=      (1-2) 
ここに， ijmijijS δσσ −= は偏差応力テンソル， 3/ijijm δσσ = は平均主応力， ijδ はクロ
ネッカーのデルタである． 
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∂=       (1-3) 





κη −= *yf        (1-4) 







SS σση ==      (1-5) 
ここに， ijmijijS δσσ ** −=∗ は応力履歴テンソルの偏差成分であり， 3/* ijijm δσσ ⋅=∗ はその







d γκκ ⋅−= 2*
2* )('
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図-1.5.6 残留状態のη* ～γp 関係 
塑性ポテンシャル関数は，現在の応力の関数と考え次式で与えられるとする． 
 ( ) ( )[ ] 0/ln =+++= bbMf mbmp σση     (1-10) 
ここに，η は次式で与えられる応力比であり，b と mbσ は図-1.5.7 に示すように塑性ポ
テンシャル関数のパラメータである． 
2/12 ])/([ bSS mijij += ση      (1-11) 
 
図-1.5.7 塑性ポテンシャル曲面 41) 
ここで，塑性ポテンシャル関数 pf の変化し得る限界を規定する過圧密境界面 bf を次の
ように定義する．なお，過圧密境界面 bf は，その内側 ( )0<bf では過圧密的挙動を，外側
( )0≥bf では正規圧密的挙動をする限界を与えるものである． 
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νσσ exp0       (1-13) 
 ここに， 0mbσ は mbσ の初期値で，圧密降伏応力に相当する． vλ および vκ はそれぞれ，
等方圧密曲線（体積ひずみ mσν ln～ 曲線）の正規圧密領域および過圧密領域における傾
きである． 
このような過圧密境界関数の導入により，式(10)の M は，過圧密領域においては， 
 ( ) ( )[ ]bbM mbm ++−= σση /ln/      (1-14) 
正規圧密領域では， 
 mMM =        (1-15) 
とそれぞれ与えられる． 
塑性ひずみ増分 ijdε は，塑性負荷過程に対する Prager の適合条件， 







































( ) dtFgdz a=  
( )21,ˆ IIFF =        (1-19) 
ここに， dz は時間測度増分， dt は実時間増分， g は実験的に定義されるひずみ測度関
数で 1I ， 2I はひずみ測度テンソルの 1 次，2 次不変量であり，以下のように定義される． 
 ijijkk eeII &&& == 21 ,ε  
a は，ひずみ測度の時間依存性パラメータである． 
応力履歴テンソル *ijσ は新しい時間測度 z の応力履歴の関数として以下のように表現さ
れる． 
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ijijij zdzzz σσσττσ +′−′′−= ∫   (1-20) 














1      (1-21) 
( )21,ˆ IIFF = ， tI kk /1 ε= ， ijij eeI &&=2 ， dtijij ∫= εε & ， tijij /εε =&  
ここで， ijε& はひずみ速度テンソル， ijε および t はそれぞれせん断開始からの総ひずみ
および総時間， ije& はひずみ速度テンソルの偏差成分， 00 , FF は FF , の基準不変量である． 
a，C は，時間依存性パラメータで，それぞれひずみ速度パラメータ，遷移クリープパ
ラメータと称している．軸対称三軸条件下では，式(1-21)は下記のように表現される． 




























  (1-22) 
この新しい時間速度を用いて，軸対称三軸試験下での時間依存性挙動を，下記のように
表現する． 














       (1-23) 
b) 応力を保持する三軸クリープ条件を表すときは，次式となる． 
















     (1-24) 




















&&      (1-25) 
そして，足立･岡･曽良岡･小池 46) は軟岩の時間依存性挙動の説明をするために，多孔質
凝灰岩大谷石の一種である戸室石に対して定ひずみ速度排水圧縮試験，排水クリープ試験
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100 m の位置に将来の埋設施設処分空洞と同等規模の径約 18 m 級の大規模空洞を掘削し
たものである．この深度の堆積軟岩層に径 18 m 級の大空洞は国内最大であり，しかも，
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表-2.1.1 放射性廃棄物の区分と処分方法 1) 




































































ついては，日本原燃㈱敷地内に設置可能性を検討するため，2001 年 1 月～2002 年 2 月に
かけて予備調査を進めた．その後，さらに詳細な調査を行う目的で 2002 年 7 月～2006 年
3 月にかけて本格調査を実施した．その本格調査の一環として，余裕深度処分埋設空洞の
力学的安定性および掘削影響領域（Excavation Disturbed Zone：EDZ）の把握などを目的と
して，地下深部約 100 m の位置に試験空洞を掘削した（図-2.2.1 参照）． 
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図-2.2.1 試験空洞周辺俯瞰図 3) 
調査工事の工程は 表-2.2.1 に示すとおりであり，延長約 1 km のアプローチトンネル
（アクセス用調査坑）の掘削を 2003 年 3 月から開始し，2004 年 4 月から試験空洞壁面か
ら 20 m の離隔をとった位置に計測坑（A，B，C）を掘削して，試験空洞掘削時の掘削影
響領域を把握するための調査に必要な計測設備を配置した．その後，試験空洞は 2004 年
10 月に先進導坑の掘削を開始して 2005 年 6 月に最終支保の閉合が完了した． 
表-2.2.1 試験空洞調査概略工程表 3) 
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2.3. 試験空洞周辺の地質 





層，軽石凝灰岩層，軽石混じり砂岩層，礫混じり砂岩層の 4 層に区分される 4)．調査地点



































図-2.3.1 地質水平断面図 4) 
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 (2) 試験空洞周辺の地質 
試験空洞沿いの地質断面図は図-2.3.3 に示すとおりであり，試験空洞は軽石凝灰岩層
内に位置している．試験空洞周辺に掘削した計測坑の地質展開図を図-2.3.4 に示す．軽
石凝灰岩層には径数 mm～10 cm 程度の軽石を 20～40 %程度含有している．この軽石凝灰
岩層は全体的には乱堆積構造を有しているが，軽石の大きさ，含有量から以下の岩質に細
区分される． 
・ 軽石凝灰岩(pt)：径 2～10 cm 程度の白色軽石を多く含む塊状無層理の軽石凝灰岩で
ある．径 10 cm～数 m のブロック状に分布する場合が多い． 
・ 軽石凝灰岩小(tfp)：径 1 cm 以下の軽石を多く含む軽石凝灰岩．他の岩質と漸移する
ことが多い． 
・ 凝灰岩(tf)：径 1 cm 以下の軽石をわずかに含む凝灰岩．ブロック状の軽石凝灰岩(pt)
の周辺に挟み層的に分布することが多い．なお，軽石凝灰岩層の上部に


































図-2.3.3 試験空洞位置付近の地質断面図 3) 
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 アプローチトンネルおよび計測坑 Bで確認された sf-c断層は図-2.3.5に示すとおりであ
り，固結，ゆ着し，鏡肌，破砕部などは認められない．断層に沿って幅数 cm 程度で上盤･
下盤の岩質が混在し，上盤･下盤の岩相には分布しない砕屑物をブロック状に含む箇所も認
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図-2.3.7 三次元地震探査 反射断面図 図-2.3.6 小断層 
  （計測坑 B 右側壁） 
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 (1) 割目の分布 
調査用アプローチトンネルで確認された割目は，ほとんどがズレの無い引張性の割目で
せん断性の割目はほとんど認められず，全体的な傾向として，切羽割目条数は TD. 0～430 
m（EL. －30m 以浅）で多く，TD. 430 m（EL.－30 m 以深）以降ではそれよりはるかに少
ない．例外的に TD. 580～620 m 付近の岩種境界（Tpps2 / Tspt32 境界）でやや多い．浅部
と深部両方に分布する同一岩種で比較しても，深部では浅部の約 1/5～1/7 程度の割目頻度




 (2) 湧水状況 
顕著な湧水が認められた箇所は，TD. 100～140 m 付近の層厚 10 cm 程度の多孔質火山礫
凝灰岩部で最大 120 L/min の湧水が認められた．また，TD. 580～620 m では sf-b 断層近傍
の割目の一部から約 35 L/min の湧水が認められた． 
 (3) 変形測定結果 
TD. 100～150 m の位置で天端沈下が 7 mm 発生している．この付近は砂岩泥岩互層の内
に狭在する多孔質の火山礫凝灰岩から発生した多量湧水箇所に相当する． 
TD. 300～400 m の位置で内空変位が最大 6 mm，天端沈下が最大 7 mm 発生している．
この付近の地質は軽石凝灰岩で比較的割目の多い箇所であり，この近傍には堆積時断層の
sf-b がある． 
TD. 750 m から内空変位が深度に応じて増加する傾向が認められ，TD. 950 m で最大値   
8 mm 発生している．また，天端沈下より内空変位が大きくなる傾向が認められる． 
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ことを基本的な考え方として，幅 17.7 m，高さ 16.2 m の三心円形状とした．空洞長さは
調査坑で実施した岩盤変位の変位収束率から空洞幅の約 4 倍に相当する 71.2 m とした．
この理由としては，アプローチトンネルで実施した岩盤変位の先行変位計測の結果では，
計測器設置位置の 7.2 m（アプローチトンネルの幅 1 D 相当）手前の切羽位置から変動し，
切羽が計測器設置位置から 1 D 進行したところでほぼ収束していた．また，試験空洞の掘
削時の挙動計測（力学計測）は 3 断面（A, B, C 断面）で実施することとしていたため，
各計測断面の離隔を 1 D 確保することとし，空洞延長は空洞幅の 4 倍相当とした． 
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いる 4)（図-2.5.3）．その初期地圧測定結果に基づく空洞水平面内の第一主応力は 2.34～ 
2.35 MPa，第二主応力は 2.14～2.15 MPa であり，等方的な地圧分布となっており試験空
洞を回転させても空洞の安定性に及ぼす地圧の影響はほとんどないと判断される．ただし，

























BDM 2.34 2.14 -63 From X-axis
CCBO 2.35 2.15 0 From X-axis
Horizontal plane
［  X - Y   plane  ］
Counter-clockwize 
  Stress  (MPa) Direction
Axial components(MPa) σX σY τXY σX/σY
BDM 2.18 2.29 -0.08 0.95
















BDM 2.30 1.57 -3 From Y-axis
CCBO 2.15 1.49 1 From Y-axis
Counter-clockwize 
Lateral plane of the cavern
［  Y - Z   plane  ］
  Stress  (MPa) Direction
Axial components(MPa) σY σZ τYZ σY/σZ
BDM 2.29 1.57 -0.04 1.46
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2.5.2 試験空洞の当初支保設計 
試験空洞は地下深部約 100 m の堆積軟岩中に掘削される大断面空洞であり，類似の事例
は限られる．当フィールド軽石凝灰岩の一軸圧縮強度は 2.0～3.0 MPa 程度，地山強度比は




係の非線形性と Voigt 型の粘性モデルを用いてクリープ特性が考慮できる 2 次元非線形粘
弾性モデルである．破壊前の弾性係数の非線形特性は，図-2.5.4 に示すように，モール



































に対するクリープひずみ増分 cεΔ を求め，重ねあわせにより経過時間 t のクリープひずみ
を算定する． 
  { })(exp1 tec βαεε −−Δ=Δ     (2-1) 
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表-2.5.1 岩盤物性および支保工諸元 6) 
値 導坑 試験空洞
空洞設置深度 ｚ (m) 110
地山の単位体積重量 γt (kN/m
3) 18 吹付厚さ ｔ (mm) 100 300
初期接線弾性係数 E 0 (MPa) 900 設計基準強度 f 'ck (MPa) 18 36
破壊時弾性係数 E f  (MPa) E 0/100 許容応力 σca (MPa) 13.9 27.8
弾性時 ν0 0.47 単位体積重量 γ (kN/m3)
破壊時 νf 0.495 若材令 （MPa)
Cp (MPa) 1.71 硬化時 （MPa) ― 29,600
φp 0 断面積 Ac (m2) 0.097 0.291
引張強度 σt (MPa) 0
α 0.35 使用鋼材 H-125 H-250
β (1/day) 0.17 規格 SS400 SS540
a 1 降伏点 f 'yk (MPa) 245 400
b 1 建込み間隔 ctc 1,200 ctc 1,000
σy (MPa) 2.30 断面積 As (m2) 3.03×10 -3 9.22×10 -3
σz (MPa) 1.58 重量 γ (kN/m) 0.23 0.71
τyz (MPa) -0.04 断面二次モーメント Is (m4) 8.47×10 -6 1.08×10 -4
掘削解放率 ξ (%) 60 弾性係数 Es (MPa)
吹付コンクリート























とし，ベンチ 1 掘削時にアーチ部要素の接線方向を切断し，ベンチ 2 掘削時には再度接線
方向を剛結に戻すこととした． 
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図-2.5.5 解析手順および支保工要素の結合条件 6) 
解析結果に基づき設定した試験空洞の支保パターンは 図-2.5.6 に示すとおりである．
吹付コンクリートはプレーン吹付コンクリート: 200 mm，鋼繊維補強吹付コンクリート 
100 mm の計 300 mm とした．なお，アーチ部については，先進導坑掘削実績および当フ
ィールドの地圧特性から Spalling の発生が懸念されたため，鋼繊維補強吹付コンクリー
トを 300 mm とした．鋼製支保工は高規格 H 型鋼 250×250×9×14 を 1.0 m 間隔とした．
ロックボルトはアーチ部で長さ 4.0 m，側壁部で長さ 6.0 m の直径 24 mm のねじり鋼棒を
使用して周方向 1.5 m 間隔，軸方向 1.0 m 間隔とした． 









































 当該部支保工設置時：若材令時の E 
 次ベンチ掘削以降 ：硬化時の E 
 - 46 - 
 
図-2.5.6 支保パターン図 6) 
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計測管理項目 計測機器 計測頻度 
天端沈下･内空変位 光波測距儀 1 回 / 2 時間 
岩盤変位 多段式岩盤変位計 1 回 / 1 時間 
岩盤内区間ひずみ 多段式岩盤変位計 同上 
岩盤変位速度 多段式岩盤変位計 同上 
吹付コンクリート応力 コンクリート有効応力計 同上 
鋼製支保工応力 鋼製支保工応力計 同上 
ロックボルト軸力 ロックボルト軸力計 同上 
切羽観察 目視（地質スケッチ） 1 回 / 切羽 
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計測管理項目 計測機器 計測頻度 
孔間弾性波トモグラフィ アーチ掘削後 1 回，全断面掘削後 1 回 弾性波速度変化 
サスペンション PS 検層 アーチ掘削後 1 回，全断面掘削後 1 回 
岩盤内亀裂状況変化 ボアホールテレビカメラ アーチ掘削後および各ベンチ掘削後 
変形特性変化 孔内水平載荷試験 アーチ掘削後 1 回，全断面掘削後 1 回 
全断面掘削 3 ヵ月後 1 回 
岩盤内応力変化 円錐孔底ひずみ計 全断面掘削後 1 回 
空洞底部岩盤変位 Sliding Micro meter アーチ掘削後および各ベンチ掘削後 
計測配置図は 図-2.5.9～図-2.5.10 に示すとおりであり，計測断面は試験空洞の中央
部に主計測断面（B 断面），その前後に 17.8 m の離隔（試験空洞幅 1D 相当）で副計測断
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図-2.5.10 計測配置図（試験空洞横断面図：B 断面）3) 
(3) 空洞掘削時の変形挙動および支保工応力 
B 断面（試験空洞中央部）の空洞掘削時の岩盤内変位の発生状況を 図-2.5.11 に，壁面
変位および天端沈下，内空変位の経時変化を図-2.5.12 に示す．掘削完了時の壁面変位は，
アーチ天端(壁面深度 0.5 m); 5.2 mm，左側壁部(壁面深度 0.5 m); 9.3 mm，右側壁部(壁面
深度 1.0 m); 8.7 mm であり，岩盤内変位の発生状況もほぼ左右対称である．掘削の進行に
伴う壁面変位の発生状況に関しては， 
¾ アーチ部 ： アーチ切拡げ完了後に 5.2 mm の壁面変位が発生するが，ベンチ
掘削の過程で変位の増加は認められない． 
¾ 側壁部 ： 両側壁とも，ベンチ 1 掘削終了後に 3 mm 程度の壁面変位が発生
し，ベンチ掘削の過程で変位増加が認められ，インバート終了時
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インバート下部約 1 m の位置において，ベンチ 2 掘削時に若干の
変位が発生し，インバート掘削終了時点には 10 mm 程度の変位で
ある． 
空洞掘削終了後のアーチ部および側壁部での区間ひずみは，A 断面左側側壁(壁面深度
0.5～1.0 m)で 0.64 %，C 断面右側側壁(壁面深度 0.5～1.0 m)で 0.94 %であり，その他の区
間は，当フィールド軽石凝灰岩の限界ひずみ平均値 0.53 %以下である．また，インバート
部の区間ひずみは深度 2 m 区間まで限界ひずみ平均値相当の 0.5 %である． 
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アーチ天端 (壁面深度 0.5 m) アーチ右肩 (壁面深度 0 m) 
左側壁 (壁面深度 0.5 m) 天端沈下および内空変位 右側壁 (壁面深度 1.0 m) 
 











適用した岩盤変位は計測坑 B から設置したアーチ部，計測坑 A から設置した側壁部の岩
盤変位計（3 側線）の壁面直近（深度 0.5 m）の計測値である．さらに三次元 FEM 弾性解
析による変位発生率を求め計測値による変位発生率と比較した．その結果は図-2.6.1 に
示すとおりである．計測値と解析値の傾向はよく一致しており，各掘削ベンチでの掘削に
伴う変位は計測器設置位置の約 18 m（ほぼ空洞幅 17.7 m 相当）手前から発生し，切羽進
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行後約 18 m でほぼ収束している．切羽進行に伴う変位発生率は，アーチ部と側壁部で傾
向が異なることが認められたことから，アーチ部と側壁部で掘削時解放率を分けて設定す
ることとし，当フィールドにおける地下空洞の掘削解析に適用する地圧の掘削時解放率は
天端部 50 %，側壁部 70 %を採用することとした． 

























































図-2.6.1 計測結果および三次元解析による変位発生率 6) 








による解析結果ならびに等価弾性係数: 2,000 MPa を適用した弾性解析の結果を図-2.6.2
に示す．岩盤変位の経時変化および岩盤内変位ともに弾性解析結果は計測値とよく整合し
ている． 
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〔 1 ベンチ左側壁〕 〔 1 ベンチ右側壁〕
〔アーチ部〕 
〔岩盤内変位横断面 (掘削完了時) 〕 
〔岩盤変位経時変化 (計測値と解析値の比較) 〕 
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  (3) 支保工（吹付コンクリート弾性係数） 
当初設計における吹付コンクリートの若材令弾性係数は，土屋による研究 9) および
NATM 設計施工指針 10) に基づき 4,800 MPa とし，硬化後弾性係数はコンクリート標準示





度に基づく推定弾性係数は 3,900 MPa，24 時間強度に基づく推定弾性係数は 18,200 MPa
であった．一方，実施工時の切羽通過後に変位が収束する距離，すなわち支保工を施工後
に若材令の吹付コンクリートが負担する距離は約 18 m 程度であった．18 m 区間を掘削す
るのに要する掘削日数はアーチ部で 9 日，ベンチ部で 3 日程度である．そこで若材令の弾
性係数を品質管理結果から推定される 24 時間後の弾性係数: 18,200 MPa，硬化後の弾性係


















0 10 20 30 40 50 60 70










28日平均弾性係数 24,200 MPa 
28日平均強度 43.49 N/mm2
7日平均弾性係数 21,500 MPa 
7日平均強度 36.76 N/mm2
3時間平均強度
3.78 N/mm2 (ピン貫入試験)  
図-2.6.3 吹付コンクリートの品質管理試験結果 
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 空洞掘削前（予測） 空洞掘削後（同定） 
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施予定位置近傍で採取した．一辺 300 mm 前後のブロックを採取して 295 mm の立方供
試体を作成した後，載荷を受けない前面，背面の中央部にそれぞれ円錐孔底（孔径 76 mm，
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  (1) 一軸ひずみゲージの供試体表面への貼り付け 
図-3.2.2 に示すとおり，供試体の前面および背面に一般の岩石試験で用いるのと同種







  (2) 円錐孔底ひずみ計（ストレインセル）の供試体円錐部への貼り付け 
載荷試験によるひずみ感度の違いを把握するため，供試体中心部の円錐加工部にシアノ
アクリレート系接着剤とエポキシ系接着剤（5 分硬化型および 30 分硬化型の接着剤を使
用，樹脂，硬化剤の割合をそれぞれ 1：1 で等量配合）を使用して，供試体の前面，背面
の中央部から削孔して整形した 2 つの孔底面にそれぞれストレインセルを貼り付けた．養
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  (3) 拘束圧の載荷･除荷 
拘束圧の載荷･除荷パターンは図-3.2.3 に示すような二軸等圧載荷とした．初期拘束圧
は 0.8 MPa とした．これは軽石凝灰岩の一軸圧縮強度が 2～3 MPa 程度であることから，
等圧載荷状態でも 1.0 MPa 載荷すると円孔壁面で理論上は応力集中により 2.0 MPa の周方
向応力が発生し，破壊する可能性があるためである．初期拘束圧まで載荷した後，載荷速
度 0.3 MPa/min，除荷速度 0.5 MPa/min で載荷・除荷をした．なお，試験フィールドの土被
り(GL.-110m)から推定される初期地圧は 2.0 MPa 程度であることから，最大拘束圧は   
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  応力-ひずみ曲線〔供試体前面部〕   応力-ひずみ曲線〔供試体背面部〕 
図-3.2.4 1 回目除荷時の応力-ひずみ曲線 
3.2.3 ストレインセルで測定されたひずみ感度の差異 
ストレインセルは 8 箇所に各 3 方向成分（ θψρ ,, 方向）の計 24 成分のひずみゲージ
で構成されており，各方向ゲージの配置は図-3.2.5 に示すとおりである．1 回目の除荷時
に得られたひずみデータを各ゲージごとに整理した結果を図-3.2.6 に示す．本試験は二







































































































































































































〔引張〕 〔圧縮〕 〔引張〕 〔圧縮〕
〔引張〕 〔圧縮〕
〔引張〕 〔圧縮〕
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感度低下約 1/5 感度低下約 1/8
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を混合してから硬化開始するまでの時間は，現地で実際にストレインセルへの接着剤塗布
から孔底面へ貼付けるまでの作業時間を配慮する必要がある．この貼付け時間については，
計測対象深度によって異なるが，本研究での計測対象深度が数 m から十数 m であること
から，数分から長くて 30 分以内に貼付けられると考えた．そこで，5 分後に硬化が始ま
る 5 分硬化型，30 分後に硬化が始まる 30 分硬化型の接着剤を選択し，表-3.3.1 に示す    
5 分～30 分後に硬化し始める 4 つの配合を選定して室内試験を実施した．なお，配合①は
硬化開始時間が一番早く練混ぜ 5 分後に硬化し始める配合で，順次，配合②，配合③，配






A 剤 B 剤 A 剤 B 剤 
配合① 1 1 － － 
配合② 2 1 － － 
配合③ 1 1 1 1 
配合④ － － 1 1 












載荷試験で 2.0 MPa までの載荷で坑壁
の破壊が生じなかったことを考慮して
決定した． 図-3.3.1 フラットジャッキ式三軸試験機 
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試験では，接着剤の硬化時間と測定ひずみの経時的な変化の考察および測定ひずみから
応力の算定を目的としている．そこで，供試体へストレインセルを貼付けてから 2 時間経
過後，6 時間経過後，12 時間経過後，24 時間経過後，36 時間経過後，48 時間経過後，60
時間経過後，72 時間経過後に同じパターンの載荷試験を行い，ひずみの測定を行って比




























































ら 36 時間経過後に，X 軸方向に 1.5 MPa まで一軸載荷･除荷した時の応力－ひずみ曲線を
ゲージの配置とともに示す．なお，この試験では供試体にストレインセルを貼付けた時の























































図-3.3.3 貼付けから 36 時間後の一軸載荷時の応力－ひずみ曲線 
ひずみ  
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ジも弾性的な挙動を示していることを確認した． 
また，各ひずみゲージの挙動の妥当性を確認するために，図-3.3.3 の 1 MPa 時のひず
み出力値を用いて，各方向別（ ψθρ ,, ）のひずみ分布を調べた．その結果を図-3.3.4
に示す．これらの図は，図中に示した赤点線を基準として，正が引張側，負が圧縮側にひ
ずみが変化したことを示している．まず，孔軸方向（円孔の半径方向）となる ρ ゲージを
みると，載荷方向の S1 と S13 は圧縮側に－300～－400 μ 程度，載荷方向と直交する S7
と S19 は引張側にそれぞれ＋900 μ と+1100 μ 変化している．また，全体的なひずみ分布は，
ほぼ載荷方向を押しつぶしたような楕円形になっており，一軸載荷時の円孔の半径方向の
合理的な変形状況を示している．次に，円孔の接線方向となるθ 方向のひずみ分布をみる
と，S2 と S14 は引張側へそれぞれ＋600 μ 程度，それと直交する S8 と S20 はそれぞれ圧




































































図-3.3.4 各方向ゲージのひずみ分布（貼付けから 36 時間後の一軸 X 軸載荷） 
配合の違いによるひずみ出力の経時変化をみるために，横軸に経過時間，縦軸に各方向
ゲージ（ ρ ゲージ，θ ゲージ，ψ ゲージ）の測定ひずみをとり，各配合別に示したものを
表-3.3.2～表-3.3.4 に示す．表中のストレインセルの測定ひずみ値については，一軸載
荷(X 軸，Y 軸)の応力は除荷時 1.0 MPa の状態で，二軸 XY 載荷，三軸 XYZ 載荷の応力
は，それぞれピーク載荷時の測定ひずみで整理した．Z 軸方向の一軸載荷の結果について
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① ρ ゲージ 
¾ 孔軸方向ゲージであるので，一軸載荷時には，載荷方向と平行なゲージ（例えば s1







¾ 孔接線方向ゲージであるθ ゲージでは，一軸載荷時には， ρ ゲージと同様に載荷方
向と平行なゲージ（例えば s8 と s20）は，圧縮ひずみが生じ，載荷方向と直交する
ゲージ（例えば s2 と s14）では，引張ひずみが発生している． 
¾ 二軸，三軸載荷では，全てのゲージで圧縮ひずみが生じている． 
¾ 各配合で時間の経過とともに，測定ひずみの絶対値は増加する傾向が認められる．
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表-3.3.2 測定ひずみの経時変化（ ρ ゲージ） 
 ρ ゲージ 
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表-3.3.3 測定ひずみの経時変化（θ ゲージ） 
 θ ゲージ 
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表-3.3.4 測定ひずみの経時変化（ψ ゲージ） 
 ψ ゲージ 
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な変化から時間当たりのひずみ変化量( h/μ )を算定した．測定ひずみ(絶対値の平均)を 
図-3.3.5 に，時間当たりのひずみ変化量を図-3.3.6 に示す．図-3.3.5 の測定ひずみ（絶
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3.3.3 応力評価とオーバーコアリング径 







リングした高さ 10 cm，直径 5 cmの 3 個の供試体を用いて一軸繰返し載荷試験から求めた．
一軸繰返し載荷試験結果の一例は図-3.3.7 に示すとおりである．試験での最大荷重は軽
石凝灰岩の一軸圧縮強さ（2.4～2.7 MPa）の 1/3 程度（0.8MPa）とし，繰返し載荷は各供







〔① 応力－ひずみ関係〕 〔② 弾性回復ひずみ〕 
〔ヤング率とポアソン比〕  
 No.1 No.2 No.3 平 均 
ヤング率（E：GPa） 1.58 1.52 1.33 1.48 
ポアソン比（ν） 0.26 0.28 0.32 0.29  
図-3.3.7 一軸繰返し載荷試験結果 
No.1 No.1
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もに，応力の発現が増加する傾向にある．二軸 XY，三軸 XYZ 載荷の場合には，72 時間
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オーバーコアリングを行い，応力の発現率を確認した．オーバーコアリングは，鉛直下向
きでもコア取得が容易な改良コアドリルを使用してφ76 mm の円錐孔に対してφ110 mm
のオーバーコアリングとした．立方体の供試体の高さが 300 mm に対して，ストレインセ
ルの孔底が，ほぼ中央位置（150 mm）にあることから，オーバーコアリングの深さは 250 






三次元解析により算定された応力値は X 軸：0.74 MPa，Y 軸：1.15 MPa，Z 軸：‐0.45 MPa
で，載荷応力に対して約 80 %の程度の発生応力となり感度低下している． 
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Q30 1:1






































































































































































































※：ゲージ No.1 の解放ひずみは，計器不良により除外 
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本節においては，エポキシ系接着剤の配合を変え，その配合での接着剤の経時的な感度
変化を確認した結果，エポキシ系接着剤は配合により硬化時間が変化する特性を有してい
る．そして，配合を比較検討した結果，5 分硬化型エポキシ樹脂（A 剤，B 剤）をそれぞ
れ 1：1 の割合で配合した接着剤のひずみ感度発現の高いことがわかった． 
上記の配合で接着した供試体を一定の応力状態のもとでオーバーコアリングして応力
評価した結果，解放ひずみの挙動は良好なものであったが，この解放ひずみ曲線から得ら












り，原位置でのオーバーコアリングはφ220 mm で実施することとした． 
 
図-3.3.10 オーバーコアリング時に発生した亀裂 




て実施した．供試体は高さ 0.58 m，直径 0.20 m とし，ストレインセルの位置は供試体下








が発生しないように極力遅くすることが望ましいことから，載荷速度を 0.03 MPa/min と
した．最大載荷圧は，測定される各成分のひずみが解放ひずみを超える値を目途としたが，























































第 3章 堆積軟岩の地圧測定方法 
- 81 - 
3.4.2 ひずみ感度の補正 
円錐孔底ひずみ法では，図-3.4.2 に示すように円錐孔底面の半径 r の同一円上に 45°






mmr 19=  
















直交座標（x，y，z）における応力{ }σ は以下のように表される． 
{ } { }Txyzxyzzyx τττσσσσ ,,,,,=     (3-1) 
円周方向の回転角 ( )8,,1 L=jjθ における測点のひずみ { } { }TjRjRjRjR θψρ εεεε ,,= は
等方性岩盤（ヤング率: E ）の場合，次式で与えられる． 
 { } [ ] { }σε jjR AE1=       (3-2) 
ここで， [ ]jA は 3×6 成分のひずみ感度係数マトリクスでポアソン比ν と測点位置の
関数である．測定される解放ひずみ { } { }TjMjMjMjM θψρ εεεε ,,= が感度低下の影響を受
け，真のひずみ{ }jRε に対して以下のように表すことができるとする． 
 { } { }jRjjM k εε =   (3-3) 
ここで， jk は感度低下を表す係数（以下，感度低下係数と記載）で円周方向の回転角 jθ
の測点ごとに感度変化が異なると考える．式(3-2)および式(3-3)より， 
 [ ] { } { }jM
j
j k
EA εσ =   (3-4) 



























  (3-5) 
ここで， jTjTjT EEE θψρ ,, は三軸感度試験の応力‐ひずみ曲線の傾き（以下，三軸感度
 - 82 - 
係数と記載）であり， θψρ CCC EEE ′′′ ,, は θψρ ,, 各方向の三軸感度試験の応力－ひずみ関
係に対する供試体形状の影響を示す無次元係数（以下，形状補正係数と記載）である． 
三軸感度係数は，三軸感度試験にて最大載荷圧 3 MPa までの全データを直線回帰して傾
きを算定する． 




のひずみ（ θψρ εεε ,, ）の関係を求めて，単位ヤング率において単位ひずみを発生させる













ν  ρCE′  ψCE′  θCE ′  
0.10 1.041 0.692 0.518 
0.20 1.310 0.778 0.553 
0.25 1.501 0.829 0.573 
0.30 1.753 0.888 0.594 
0.40 2.600 1.034 0.645 
形状補正係数はポアソン比によりその値が異なることから，三次元応力を算定する際に
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地圧（岩盤内応力)の算定 ※ 赤字は主な変更点  
図-3.5.1 従来の測定手順と変更測定手順の比較 





することとし，調査坑の切羽（地表面から－110 m の深度）から前方約 11～13 m の地点に
おいて，それぞれ 3 箇所で計測を実施した．カットボーリングおよびオーバーコアリング
の孔径は 220 mm とし，オーバーコアリングの掘進長は 90 cm（約 1.0m 程度）とした．な
お，オーバーコアリングの掘進による過剰間隙水圧を抑制することが望ましいため，その



























CBO1 で計測した結果を一例として，円錐孔底ひずみ法の解放ひずみの測定結果を  
図-3.5.3 に示す．解放ひずみは，応力解放時の典型的なひずみ挙動を示しており，異常
な動きは特に認められない．そこで，応力解析に用いる解放ひずみは，図-3.5.3 に示す
応力解放後の安定したひずみを解放ひずみ: jMjMjM θψρ εεε ,, とした．CBO1 の三軸感度試
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図-3.5.3 解放ひずみ測定結果（CBO1） 図-3.5.4 三軸感度試験結果 
       （CBO1）
表-3.5.1 CBO1 の試験結果（解放ひずみ jMε と三軸感度係数 jTE ） 













































1 1 103 9310 2 540 3,650 3 676 2,600 
2 4 287 11,970 5 652 4,520 6 521 1,820 
3 7 298 ―  8 426 4,480 9 320 1,170 
4 10 329 17,220 11 346 3,330 12 434 2,150 
5 13 137 ―  14 382 4,770 15 435 3,560 
6 16 279 ―  17 462 3,040 18 327 2,080 
7 19 58 ―  20 112 5,580 21 128 3,690 
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三軸感度試験の応力－ひずみ関係に対する供試体形状の影響を表す形状補正係数: CE′
については，3.4 節の表-3.4.1 で示したとおり，ポアソン比により値が異なる．そこで，
本検討で用いるポアソン比は，三軸感度試験の三軸感度係数: jTjTjT EEE θψρ ,, の平均値に
よる方向別の比が，数値計算により求めた形状補正係数: θψρ CCC EEE ′′′ ,, の比に近いポアソ
ン比を採用することとした．CBO1, CBO2, CBO3 の三軸感度係数の方向別平均値 : 
θψρ TTT EEE ,, の比は表-3.5.2 に示すとおりである．また，ポアソン比の違いによる形状
補正係数の方向別の比の関係は表-3.5.3 に示すとおりであり，ポアソン比 0.40 の形状補
正係数の方向別の比が三軸感度試験による三軸感度係数の方向別平均値の比に最も近い．
そこで，応力計算に用いる形状補正係数: θψρ CCC EEE ′′′ ,, は，ポアソン比: 0.40 の値を採用
することとした． 
表-3.5.2 三軸感度係数の方向別の比 
三軸感度係数の平均値 (MPa) 三軸感度係数の方向別の比  
ρTE  ψTE  θTE  ρTE  ψTE  θTE  
CBO1 12,830 4,110 2,360 5.440 1.740 1.000 
CBO2 13,680 5,610 2,990 4.580 1.880 1.000 
CBO3 12,980 4,590 2,360 5.550 1.940 1.000 
    ※ 比は θTE を 1.0 として算定 
表-3.5.3 形状補正係数の方向別の比 
数値解析による形状補正係数 形状補正係数の方向別の比 ポ ア ソ
ン比 ρCE′  ψCE′  θCE ′  ρCE′  ψCE′  θCE ′  
0.10 1.041 0.692 0.518 2.012 1.336 1.000 
0.20 1.310 0.778 0.553 2.371 1.407 1.000 
0.25 1.501 0.829 0.573 2.622 1.448 1.000 
0.30 1.753 0.888 0.594 2.951 1.494 1.000 
0.40 2.600 1.034 0.645 4.028 1.602 1.000 
    ※ 比は θCE′ を 1.0 として算定 
 
三軸感度係数: jTE と形状補正係数: CE′ から 3.4 節の式 (3-5) により算定される jkE / は
表-3.5.4 に示すとおりである．解放ひずみから読みとった jMjMjM θψρ εεε ,, と jkE / により，
3.4 節の式 (3-4) に基づき，最小二乗法により三次元応力の最確値を算定した． 
表-3.5.4 三軸感度係数: jTE と形状補正係数: CE′ により算定される jkE /  
測点
ｊ
1 9,308 3,652 2,604 2.600 1.034 0.645 3,580 3,532 4,035 3,715
2 11,968 4,520 1,823 2.600 1.034 0.645 4,603 4,371 2,825 3,933
3 12,832 4,477 1,167 2.600 1.034 0.645 4,935 4,329 1,808 3,691
4 17,219 3,326 2,152 2.600 1.034 0.645 6,623 3,216 3,334 4,391
5 12,832 4,769 3,560 2.600 1.034 0.645 4,935 4,612 5,516 5,021
6 12,832 3,036 2,083 2.600 1.034 0.645 4,935 2,936 3,227 3,700
7 12,832 5,579 3,686 2.600 1.034 0.645 4,935 5,395 5,711 5,347
8 12,832 3,510 1,783 2.600 1.034 0.645 4,935 3,394 2,763 3,697
三軸感度係数 形状補正係数
jTE ρ jTE ψ jTE θ jCjT
E/E ρρ ′ jCjT E/E ψψ ′ jCjT E/E θθ ′ jk/EρCE′ ψCE ′ θCE′
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 (3) 三次元応力の算定結果 
上記により算定した円錐孔底ひずみ法の応力と埋設ひずみ法により求めた応力測定結
果をもとに整理したシュミットネット下半球投影図を図-3.5.5 に示す．また，トンネル


















































σ1 σ2 σ1 σ2 σ1 σ2
埋設
ひずみ法 2.34 2.14 -63 X軸から
埋設
ひずみ法 2.30 1.57 -3 Y軸から
埋設
ひずみ法 2.18 1.57 87 Z軸から
円錐孔底
ひずみ法 2.35 2.15 0 X軸から
円錐孔底
ひずみ法 2.15 1.49 1 Y軸から
円錐孔底
ひずみ法 2.36 1.48 -83 Z軸から
（°）反時計回り （°）反時計回り （°）反時計回り
  応力  (MPa) 方  向
［  Z - X  平面  ］
  応力  (MPa) 方  向   応力  (MPa) 方  向
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までに他フィールドで確認されている Spalling 事例は，第１章 1.5 節で記載したとおり
























亀裂の状況を図-4.1.1 に示す．先進導坑掘削時に生じた剥落は 13 箇所で認められた．そ






観察された．アーチ切拡げ時の鏡面観察は 1 m 間隔で実施しており，その観察結果の一例
は図-4.1.1 の③および④に示すとおりである．坑壁からの離間距離はおよそ 50 cm 以内
に分布し，亀裂の長さは，横断方向，坑軸方向ともに 2 m 以下のものが多く，最大でも


















第 4章 堆積軟岩空洞の破壊現象 
























































凝 灰 岩 (t f)
支保









軽 石 凝 灰 岩 (pt )
剥落範囲




















































































































































































































第 4章 堆積軟岩空洞の破壊現象 
- 95 - 
4.1.2 各ベンチ掘削時における亀裂発生の状況 
ベンチ中央部の掘削後にベンチ側壁ブロック鏡面において，図-4.1.4 に示すような亀
裂が発生した．この亀裂性状の特徴は，下記のとおり 2 つに分類される． 
① ベンチ側壁上部に認められる傾斜角のゆるい亀裂．これらの亀裂は 1 段上のベンチ底
盤から概ね 0.5～1.0 m 程度の範囲に分布する．これらの亀裂は掘削に伴う底盤のゆ
るみ域に発生したものと推定され，大局的には左右の根足部を起点として底盤に平行
～緩い円弧状を描くように分布している. 










 〔ベンチ 1 左側 TD. 62.1 m〕
せん断性を示す亀裂（雁行状亀裂）
〔 ベンチ 1 右側 TD. 33.1 m〕
① 
② 
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図-4.1.5 各ベンチ左右側壁部における亀裂の発生状況〔TD. 62.1 m 断面の例〕 
4.1.3 空洞掘削による空洞周辺岩盤の亀裂 






の亀裂結果を投影して示した．なお，BTV の公称分解能は 0.5 mm である．確認された
亀裂は 50 条，開口幅は最大 2.5 mm で，ほとんどの亀裂は亀裂の両側の面での相対変位（ズ
レ）が認められない引張性のものである．亀裂の坑壁面からの距離は，アーチ部で最大




















ベンチ 1 右側 ベンチ 1 左側 
ベンチ 2 左側 ベンチ 2 右側 
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径路について，二次元弾性 FEM 解析でシミュレートし，アーチ天端部（壁面から 10 cm，
100 cm）の岩盤の応力変化を確認した．解析条件は表-4.2.1 に示すとおりである． 
表-4.2.1 解 析 条 件 
導坑 試験空洞
単位体積重量 kN/m3 18
弾性係数 MPa 2,000 吹付厚さ mm 100 300
― 0.47 若材令 MPa
MPa 2.29 硬化時 MPa ― 24,200
MPa 1.57
MPa -0.04 使用鋼材 H-125 H-250
アーチ掘削時 % 50 建込み間隔 ctc 1,200 ctc 1,000
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 次ベンチ掘削以降 ：硬化時の E 
 
図-4.2.1 境界要素の取扱い 
二次元弾性 FEM 解析によるアーチ天端部（壁面から 10 cm, 100 cm）の応力径路は  
図-4.2.2 に示すとおりであり，図中プロットは同図に示した番号に対応する加背割位置
での掘削時の応力値である．先進導坑掘削時(図中①)およびアーチ切拡げ時(図中②)には，
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Stress at the element in the
crown（10cm）
Stress at the element in the
crown（100cm）




































































図-4.2.2 数値解析によるアーチ天端部の応力径路 3) 






に準拠して，高さ 10 cm，直径 5 cm の 3 個の円柱供試体を用いて，ひずみ速度 0.1%/min
のひずみ制御で実施した．圧裂引張試験は「指針(案) 3.3.2 軟岩の引張強度試験」に準
拠して，高さ 5cm，直径 5cm の 3 個の円柱供試体を用いて，変位速度 0.1 mm/min の変位
制御で実施した．応力径路模擬試験は，高さ 10cm，直径 5cm の円柱供試体を用いた三軸
圧縮試験であり，載荷･除荷パターン，排水条件の試験仕様は以下に示すとおりである． 
(1) 応力径路模擬試験の試験仕様 
 (a) 載荷･除荷パターン 
二次元弾性 FEM 解析によるアーチ天端部の空洞掘削時の応力径路(図-4.2.2)では，ア
ーチ掘削時の掘削解放により壁面深度 10 cm の最大主応力は増加(2.3 MPa からほぼ 2 倍に
増加)，最小主応力はほぼゼロ近くまで減少しており，その増加・減少はほぼ 1：1 の割合
で変化している．したがって，試験の載荷･除荷パターン(図-4.2.3)については，初期圧
密を 0.1 MPa で実施した後，供試体の軸圧( 1σ )，側圧( 3σ )を空洞掘削前の初期地圧状態
( max0σ , min0σ )までそれぞれ増加させる．そして，軸圧( 1σ )は空洞掘削後状態の誘発応力に
相当すると判断される 2 max0σ まで増加させ，側圧( 3σ )は軸圧( 1σ )が 2 max0σ になった時点
でゼロとなるように制御する．初期地圧条件は第３章 3.1 節で述べた埋設ひずみ法 6) によ
る初期地圧測定結果(空洞横断面内)を適用した( max0σ =2.30 MPa, min0σ =1.58 MPa) 7)．載荷
除荷は応力制御とし，その載荷速度は，既往のひずみ制御(ひずみ速度 0.01 %/min)による
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その結果から，掘削時の排水状態は非排水と排水の遷移状態であると言える（詳細は第６





















図-4.2.3 応力径路と排水条件 3) 
(2) 試験結果 
応力径路模擬試験，一軸圧縮試験ならびに圧裂引張試験の結果一覧を表-4.2.2，   
表-4.2.3 に示す． 
表-4.2.2 試験結果一覧 
目標値 2.30 1.58 ― ― ― ― ―
1 1.55 58.3 非排水 2.10 1.50 0.77 3.90 0.23 3.62 -0.02 Splitting
2 1.57 56.2 非排水 2.40 1.48 1.48 3.48 0.82 2.57 0.53 せん断
3 1.56 56.7 非排水 2.45 1.47 1.43 4.01 0.55 3.34 0.04 せん断
4 1.53 61.0 非排水 2.12 1.50 1.22 3.72 0.36 3.36 0.08 Splitting
5 1.52 55.2 非排水 2.16 1.59 1.51 3.56 0.50 2.98 0.24 せん断
6 1.52 66.7 排水 2.09 1.60 0.00 3.95 0.19 3.75 0.00 せん断
7 1.56 56.6 ― ― ― ― 2.49 0.00 2.49 ― Splitting
8 1.56 57.6 ― ― ― ― 2.53 0.00 2.53 ― Splitting
9 1.57 56.9 ― ― ― ― 2.30 0.00 2.30 ― Splitting
10 1.55 56.4 ― ― ― ― 0.00 -0.19 0.19 ― 引張
11 1.54 58.3 ― ― ― ― 0.00 -0.19 0.19 ― 引張
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表-4.2.3 応力径路模擬試験の除荷時応力 
1 非排水 1.55 58.3 0.93 0.77 1.70 1.71
2 非排水 1.57 56.2 0.32 1.46 1.78 1.73
3 非排水 1.56 56.7 0.37 1.43 1.80 1.72
4 非排水 1.53 61.0 0.48 1.22 1.70 1.68
5 非排水 1.52 55.2 0.28 1.51 1.78 1.67
1.55 57.5 0.48 1.28 1.75 1.70

























中の No.1 供試体および No.8 供試体は，軸圧とほぼ平行方向に割れる Splitting 破壊（割裂
破壊）となっている．この縦方向に割れる Splitting 破壊は，側圧 3σ ：0.36 MPa 以下の低
拘束圧下で発生しており，一軸圧縮試験でも認められた．一方，供試体 No.2 は，典型的













図-4.2.4 供試体の破壊状況の一例 3) 
径 験  
No.1 供試体 No.2 供試体 No.8 供試体 
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 (b) 排水条件の違いによる結果の考察 
応力径路模擬試験における軸圧(側圧)‐ひずみ曲線，軸差応力(間隙水圧)‐ひずみ曲線
ならびに軸圧(側圧)‐経過時間のグラフを図-4.2.5 に示す．なお，排水で実施した供試



















































































































































































































































































































































































No.1 非排水条件 No.2 非排水条件 No.6 排水条件 
図-4.2.5 応力径路模擬試験結果 








・ 非排水の供試体 No.1 の応力径路はその他の供試体による試験と応力径路が異なって





























































































平 均 有 効 応 力 (MPa) 平 均 有 効 応 力 (MPa) 
平 均 有 効 応 力 (MPa) 
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4.2.3 破壊規準とシミュレーション解析 
 (1) Hoek-Brown による破壊規準 
空洞掘削時の破壊現象を解析的に検証するため，岩石破壊に伴う主応力関係を実験的に
導いた Hoek-Brown による破壊規準を下記のとおり設定した．図-4.2.8 には破壊規準を
示すとともに，圧裂引張試験，一軸圧縮試験ならびに応力径路模擬試験結果を破壊モード
別にプロットしたものを示す． 
式(4-1) に Hoek-Brown による破壊規準を示す． 
2
331 cc sm σσσσσ ++=      (4-1) 
ここに，m , s  ：岩石の性質と最大主応力 1σ および 最小主応力 3σ を加える前の岩石が受
けていた破壊の程度に依存する定数． 
cσ  ：インタクトな供試体の岩石の一軸圧縮強さ． 
当フィールドの軽石凝灰岩は，既存亀裂がほとんど無くインタクトな岩であることから，
s = 1 として最小二乗法により回帰した結果， cσ = 1.8 MPa， m = 9 となる． 
Hoek-Brown の破壊規準は高い拘束圧下において，粘着力成分および内部摩擦成分が同時
にピーク強度に寄与するという仮定に基づき，岩石が延性的な挙動を示す場合には十分適
用可能である．Martin et al. 9) は低拘束圧下において脆性的な破壊をする場合には，最初に
マイクロクラックが発生し，それが蓄積，結合して破壊に至ることから，粘着力成分と内
部摩擦成分が同時に寄与することはないとしている．そして Martin and Chandler10)や
Hajiabdolmajid et al.11)によって，マイクロクラックが発生すると粘着力成分が損失し，その
損失により内部摩擦成分が上昇することを室内実験で裏付けている．そこで，Martin et al.9) 
や Kaiser et al. 12) は，AE (Acoustic Emission) が発生し始める境界，すなわちマイクロクラ
ックが発生し始める境界を損傷しきい値(Damage Threshold)として, m = 0 (内部摩擦角が
0 に相当)，s = 0.11 (Massive から Moderately fractured rock に対する値)としている．当フィ
ールドにおける Damage Threshold については，坑壁近傍の応力状態は低拘束圧下であるこ
とから，内部摩擦成分を考慮しない粘着力成分に支配されるものと考え m = 0 とし，地質
はほぼ均質・無層理で既存亀裂の無いインタクトな岩であることから， s = 1 とした． 
また，Kaiser et al. 12) は，低拘束圧下において亀裂発生の応力レベルを超えた場合に，
壁面近傍において最大主応力方向に平行な亀裂が発生し，それらが結合することにより破
壊(Spalling)が生じるとしている．その破壊が生じるときの限界(Spalling Limit)は 31 /σσ が
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一定となる以下の式で一般化できるとしている． 
31 /σσ  = 10 ～ 20      (4-2) 
当フィールドの試験結果では 1σ = 3.72 MPa, 3σ = 0.36 MPa で最大主応力方向に対して平行
な Splitting 破壊， 1σ = 4.01 MPa, 3σ = 0.55 MPa でせん断破壊であることから， 31 /σσ  = 10 





上記から，当フィールドにおける破壊規準 13) は図-4.2.8 に示すとおり，低拘束圧域に
ついては Damege Threshold および Spalling Limit を適用し，高拘束圧域については
Hoek-Brown を適用する複合的な破壊規準（図中の Proposed Criterion）とした．そして，
03 <σ の領域で破壊規準を超えた場合には引張破壊， 10/0 31 ≤≤ σσ の領域で破壊規準を
超えた場合には最大主応力に対して平行方向に割れる Splitting 破壊，すなわち Spalling が
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図-4.2.8 試験結果と破壊規準 13) 
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(a) Hoek-Brown の破壊規準 
・アーチ部は，アーチ切拡げにより壁面から 80 cm 程度まで Splitting 破壊が生じ，ベン
チ掘削の過程で深部への進展は認められない． 
・ベンチ 1 中央部掘削時には，未掘削状態の側壁ブロックに引張破壊および Splitting
破壊が生じている． 
・インバート掘削完了時には，側壁部で空洞壁面から約 1.0 m の深度まで破壊が認めれ，
インバート部で底盤から約 3.0 m の深度まで破壊が認められる． 
(b) Tresca の破壊規準 
・アーチ部は，アーチ切拡げにより壁面から 30 cm 程度まで Splitting 破壊が生じ，ベ
ンチ掘削の過程で深部への進展が認められる．掘削完了時点では壁面から 90 cm 程度
まで Splitting 破壊とせん断破壊の複合破壊となる． 
・ベンチ 1 中央部掘削時には，側壁ブロックの法尻に破壊が一部認められるが，ほと
んど破壊していない． 
・インバート掘削完了時には，側壁部で空洞壁面から約 90 cm の深度までせん断破壊
が認めれ，インバート部で底盤から約 2.0 m の深度まで破壊が認められる． 
試験空洞の掘削時に現地で認められた亀裂は，アーチ部において，アーチ切拡げ時に低
角度の亀裂が壁面から約 1.0 m の範囲に発生し，ベンチ掘削の過程では亀裂の進展は認め
られていない．また，ベンチ中央部の掘削では，既に図-4.1.5 に示したような側壁ブロ
ックの破壊が認められている．したがって，掘削時の破壊現象は低拘束圧域の強度低下を
考慮した Hoek-Brown の破壊規準により説明できると判断される． 
 - 108 - 
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<凡例> 引張破壊 Splitting破壊 せん断破壊  
図-4.2.9 破壊規準の違いによる解析結果の比較 
図-4.2.10 はアーチ部で破壊が生じた壁面深度 10 cm，50 cm ならびに 80 cm のアーチ
部要素の応力径路と破壊規準を示したものである．この図からアーチ掘削完了時には，掘
削解放により壁面極近傍の 3σ が減少し拘束圧が低下しすることがわかる．そして，低拘
束圧域での強度低下を考慮した Proposed Criterion については，アーチ掘削時に壁面深度 
10cm，50 cm では Splitting 破壊で，壁面深度 80 cm ではせん断破壊と認定される．一方，
強度低下を考慮していない  Tresca の破壊規準については，アーチ掘削時に壁面深度 
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岩盤の応力場から推定される Spalling 発生要因について考察を加える． 
4.3.1 岩盤内応力測定（誘発応力） 
 (1) 岩盤内応力測定の概要 
岩盤内応力（誘発応力）測定は試験空洞中央部である B 断面から坑口側 4 m の位置で，
図-4.3.1 に示すアーチ天端（OC01）, 左側壁（OC07）, 右側壁（OC09）ならびにインバ
ート（OC12）の 4 測線に 4 深度の計 16 点にて実施した．測定深度はアーチ天端および左
右側壁が 0.5 m，1.5 m，3.5 m，5.5 m の各深度，インバート部が 1.0 m，2.0 m，3.0 m，6.0m

















天端 OC01 測定箇所の地質は，軽石の少ない凝灰岩(tf)が優勢である．一方，左側壁 OC07



























測 定 深 度
アーチ天端，左右側壁 ： 0.5，1.5，3.5，5.5 m
インバート ： 1.0，2.0，3.0，6.0 m
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4.3.2 岩盤内応力測定結果 
(1) 空洞横断面（YZ 面内）の岩盤内応力 
図-4.3.3 に空洞横断面（YZ 面内）の主応力図および図中の空洞内に初期地圧を示す．
また，表-4.3.1 に岩盤内応力一覧を示す．試験空洞掘削後にはアーチ天端および左右側
壁の深度 0.5 m の測点とインバート部の深度 1.0 m，2.0 m の測点では最小主応力（ 3σ ）が
引張応力となっている．また，アーチ天端およびインバートにおいては，掘削による応力
再配分により初期地圧の側圧比 ZY σσ / = 1.46 に対してアーチ天端深度 3.5 m で 2.16，イン








深度 2.0 m の測点では，破壊規準を逸脱しており引張破壊となっている．その他の測点で
は，Damage Threshold 以下となっており，破壊には至っていないと判定できる．BTV によ
る亀裂観察結果での亀裂発生位置は，アーチ天端部で深度 1.0 m，側壁部で深度 0.4 m，






σy / σz σ1 σ3 θ
0.5 1.62 -0.46 0.32 － 1.67 -0.51 8
1.5 2.18 1.04 -0.04 2.10 2.18 1.04 -2
3.5 2.12 0.98 0.25 2.16 2.17 0.93 12
OC01
5.5 2.34 1.05 0.04 2.23 2.34 1.05 2
0.5 -0.36 1.50 0.30 － 1.55 -0.40 81
1.5 1.21 1.74 0.15 0.70 1.78 1.17 75
3.5 2.03 2.24 0.31 0.91 2.46 1.80 54
OC07
5.5 2.07 2.12 0.12 0.98 2.22 1.97 50
0.5 -1.15 1.17 -0.27 － 1.20 -1.18 96
1.5 0.72 1.25 -0.16 0.58 1.30 0.68 106
3.5 0.49 1.48 -0.18 0.33 1.51 0.46 100
OC09
5.5 1.45 1.95 0.07 0.74 1.96 1.44 82
1.0 0.76 -0.10 0.11 － 0.78 -0.11 7
2.0 1.64 -0.81 0.15 － 1.65 -0.82 3
3.0 2.43 0.61 -0.25 3.98 2.47 0.58 -8
OC12
6.0 2.17 0.95 0.08 2.28 2.18 0.95 4
初期
地圧 － 2.29 1.57 -0.04 1.46 2.3 1.57 -3
※応力の単位はすべて MPa で，圧縮を正，引張を負 



























































Depth  from cavern wall (m)
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岩盤内応力の測定位置の関係から，アーチ天端部および左右側壁で深度 0.5～1.5 m, イン
バート部で深度 2.0～3.0 m の範囲内に塑性化領域と健全領域の境界があると言える．この
結果はインバート部を対象に実施した空洞掘削前後の変形特性変化に関する計測結果（第
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図-4.3.4 破壊規準と応力測定結果 13) 
 





きい場合に発生すると言われており，この現象の発生条件を実験的に検討した菅原ら  15) 
および解析的に検討した本郷ら 16) により発生判定式が提唱されている． 
(a) 菅原らによる発生判定式 
       (4-3) 
ここで， tS :岩の引張強さ 
  rP :ボアホール軸に直交する yx σσ , の平均; ( ) 2/yx σσ +  




σ  x σ  y σ  z P  r P  z 式(3)左辺計算結果 S t 判定
OC01-1 1.16 1.62 -0.46 1.39 -0.46 -0.46 -0.20 ○
OC01-2 2.27 2.18 1.04 2.23 1.04 -0.30 -0.20 ○
OC01-3 2.57 2.12 0.98 2.35 0.98 -0.34 -0.20 ○
OC01-4 2.14 2.34 1.05 2.24 1.05 -0.30 -0.20 ○
OC07-1 1.62 -0.36 1.50 1.56 -0.36 -0.48 -0.20 ○
OC07-2 2.10 1.21 1.74 1.92 1.21 -0.18 -0.20
OC07-3 2.64 2.03 2.24 2.44 2.03 -0.10 -0.20
OC07-4 2.65 2.07 2.12 2.39 2.07 -0.08 -0.20
OC09-1 1.04 -1.15 1.17 1.11 -1.15 -0.56 -0.20 ○
OC09-2 1.29 0.72 1.25 1.27 0.72 -0.14 -0.20
OC09-3 1.83 0.49 1.48 1.66 0.49 -0.29 -0.20 ○
OC09-4 2.22 1.45 1.95 2.09 1.45 -0.16 -0.20
OC12-1 0.72 0.76 -0.10 0.74 -0.10 -0.21 -0.20 ○
OC12-2 1.39 1.64 -0.81 1.52 -0.81 -0.58 -0.20 ○
OC12-3 2.10 2.43 0.61 2.27 0.61 -0.41 -0.20 ○
OC12-4 2.09 2.17 0.95 2.13 0.95 -0.30 -0.20 ○















 (b) 本郷らによる発生判定式 
   ( )3091.0340.0302.0 σσσσ −+−≥ axaxmtSk    (4-4) 
ここで， ｋ: ディスキング厚さに関する係数でコアが十分に長い場合は 1 
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  mσ  ：平均応力; ( ) 3/321 σσσ ++ ， 
  axσ  ：ボーリング軸方向の応力， 








OC01-1 1.16 1.62 -0.46 1.87 0.96 -0.51 -0.46 0.77 -0.39 -0.20 ○
OC01-2 2.27 2.18 1.04 2.41 2.06 1.03 1.04 1.83 -0.20 -0.20 ○
OC01-3 2.57 2.12 0.98 2.60 2.14 0.93 0.98 1.89 -0.24 -0.20 ○
OC01-4 2.14 2.34 1.05 2.39 2.09 1.05 1.05 1.84 -0.20 -0.20 ○
OC07-1 1.62 -0.36 1.50 1.87 1.31 -0.40 -0.36 0.93 -0.41 -0.20 ○
OC07-2 2.10 1.21 1.74 2.17 1.72 1.16 1.21 1.68 -0.10 -0.20
OC07-3 2.64 2.03 2.24 2.77 2.38 1.76 2.03 2.30 -0.03 -0.20
OC07-4 2.65 2.07 2.12 2.66 2.22 1.96 2.07 2.28 0.01 -0.20
OC09-1 1.04 -1.15 1.17 1.20 1.03 -1.18 -1.15 0.35 -0.50 -0.20 ○
OC09-2 1.29 0.72 1.25 1.42 1.17 0.68 0.72 1.09 -0.09 -0.20
OC09-3 1.83 0.49 1.48 2.11 1.23 0.45 0.49 1.26 -0.22 -0.20 ○
OC09-4 2.22 1.45 1.95 2.64 1.55 1.43 1.45 1.87 -0.07 -0.20
OC12-1 0.72 0.76 -0.10 0.94 0.56 -0.11 -0.10 0.46 -0.17 -0.20
OC12-2 1.39 1.64 -0.81 1.65 1.39 -0.82 -0.81 0.74 -0.50 -0.20 ○
OC12-3 2.10 2.43 0.61 2.47 2.10 0.58 0.61 1.72 -0.31 -0.20 ○
OC12-4 2.09 2.17 0.95 2.27 2.03 0.92 0.95 1.74 -0.21 -0.20 ○

















方向の応力（ θσ に相当）が増大する代わりに孔軸方向の応力（ rσ に相当）が減少するこ
とで相対的な一軸応力状態下になったためと考えられる．しかし，実際にコアディスキン
グが発生したのはアーチ天端部に限られていた．そこで，コアディスキングと地質の関係







 - 116 - 
0～1m 1～2m 2～3m 3～4m 4～5m 5～6m 6～6.22m
66 91 85 90 92 88 22
4 91 80 65 80 88 22
6 26 18 10 22 31 7
6 100 94 72 87 100 100
































































ｔｆ   ：凝灰岩




























孔口からの深度 0- 1-2 2-3m 3-4m 4-5m 5-6m -6.22m
コア長（cm） 66 91 85 90 92 88 22
凝灰岩（tf）の長さ（cm） 4 91 80 65 80 88 22
ディスキング本数 6 26 18 10 22 31 7
単位長あたりの凝灰岩（tf）の割合 6% 100% 94% 72% 87% 100% 100%








図中の θσ ， rσ は空洞掘削後の誘発応力を示し，それぞれ空洞接線方向および空洞半径方
向の応力成分である．また， 0θσ ， 0rσ は初期地圧を示し，それぞれ空洞接線方向および
空洞半径方向の応力成分である．上記応力成分の比率が 1.0 の場合に，誘発応力は初期地
圧相当であることを示す．その結果，塑性域では rσ ， θσ は低下している．一方，健岩域
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したがって，掘削解放により生じた Spalling は，空洞壁面近傍の空洞半径方向応力の低
下に伴う一軸化への移行，すなわち拘束圧が低下することにより応力径路模擬試験で認め







































































※ θσ は空洞接線方向の誘発応力， rσ は空洞半径方向の誘発応力 
  0θσ は空洞接線方向の初期地圧， 0rσ は空洞半径方向の初期地圧  
図-4.3.6 誘発応力と初期地圧の比率（空洞横断面) 13) 
アーチ天端（OC01）
左 側 壁（OC07） 右 側 壁（OC09） 
インバート（OC12）
塑性域   健 岩 域
塑性域   健 岩 域 塑性域   健 岩 域
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Threshold および Spalling Limit を適用し，高拘束圧域については Hoek-Brown を適用する
複合的な破壊規準とした．そして， 03 <σ の領域で破壊規準を超えた場合には引張破壊，
10/0 31 ≤≤ σσ の領域で破壊規準を超えた場合には最大主応力に対して平行方向に割れ






端，左右側壁で深度 0.5～1.0 m，インバート深部で深度 2.0～3.0 m の範囲内に塑性化領域
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計測位置は 図-5.1.1に示すとおりであり，主計測断面 B 周辺のインバート部において，
孔間弾性波トモグラフィ，サスペンション PS 検層，スライディングマイクロメータなら
びに等圧分布式の孔内載荷試験（以下，孔内載荷試験と記載）を実施した．なお，各ボア
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削後に同一ボアホールで実施したが，アーチ部掘削時の計測深度と全断面掘削時の計測深
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各計測の計測深度および計測時期は下表に示すとおりである． 
計測項目 計測時期 計測深度 Remark 
アーチ切拡げ時 アーチ底盤から 21.5 m 深度 孔間弾性波Tomography 
全断面掘削完了時 インバート底盤から 10.5 m 深度 
B+4 断面 
アーチ切拡げ時 アーチ底盤から 21.5 m 深度 Suspension PS 検層 
全断面掘削完了時 インバート底盤から 10.5 m 深度 
B+4 断面 
アーチ切拡げ時 アーチ底盤から 10 m 深度 
（インバート底盤から 0.125 m 深度） 
アーチ底盤から 13 m 深度 
（インバート底盤から 2.625 m 深度） 
B＋4 断面 
全断面掘削完了時 インバート底盤から 1.325 m 深度 




全断面掘削完了 3 ヵ月後 インバート底盤から 2.32 m 深度 
インバート底盤から 3.42 m 深度 
B-5 断面 
新規掘削孔
Sliding micrometer 各ベンチ掘削後に計測 
(掘削完了後も継続計測)
アーチ切拡げ後に，インバート底盤か





5.1.2 弾性波速度測定結果（孔間弾性波トモグラフィ，サスペンション PS 検層） 
 (1) 弾性波トモグラフィ，サスペンション PS 検層 
図-5.1.4 に弾性波トモグラフィ（全断面掘削完了後）およびサスペンション PS 検層（ア
ーチ部掘削後および全断面掘削完了後）の結果を示す．弾性波トモグラフィの弾性波速度
（P 波速度）は，1,700～2,100 m/s であるが，インバート底盤近傍においては，1,700～1,900 
m/s であり，インバート底盤近傍では速度の低下が認められる．また，サスペンション PS
検層の弾性波速度については，P 波速度が 1,800～2,200 m/s，S 波速度が 600～1,000 m/s で
あるが，弾性波トモグラフィと同様に全断面掘削完了後に実施した計測では，インバート
底盤部近傍は弾性波速度が低減している．アプローチトンネルで採取した岩石コアの超音
波速度測定結果は，P 波速度 2,080～2,170 m/s，S 波速度 970～1,010 m/s であり，本測定結
果と同等である． 

































































































図-5.1.4 弾性波トモグラフィおよびサスペンション PS 検層結果 





¾ 弾性波トモグラフィでは，インバート中央部において深度 1.8 m まで 5 %以上の速度低
下が認められる． 
¾ サスペンション PS 検層では，深度 2.5 m で P 波，S 波速度低減率の変曲点が認められ
る．また，深度 1.1 m で速度低減率の最大値が認められ，その速度低減率は P 波で 10 % 
程度，S 波で 25 % 程度である． 
¾ BTV 観察で認められた亀裂の最大深度は，壁面から 1.9 m である．なお，BTV の公称
分解能は 0.5mm である． 
¾ スライディングマイクロメータは 1 m あたりの区間変位を測定するものであり，図中
では区間ひずみとして示している．深度 0.7～2.7 m で区間ひずみが増加しており，軽
石凝灰岩の限界ひずみ（平均値）の 0.5 % 相当である． 
¾ これらの結果から，深度 3.0 m 程度までは掘削影響領域であると考えられる．なお，
P 波・S  (m/s  
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図-5.2.1 にアーチ掘削後，全断面掘削後ならびに全断面掘削完了 3 ヵ月後に実施した
孔内載荷試験による変形係数および除荷時割線弾性係数を示す．図-5.2.1 に示した割線
弾性係数は，応力レベルを初期圧(P0)～初期地圧（ 0σ ：埋設ひずみ法の第一主応力）の 2
倍まで載荷して，除荷時の割線弾性係数を示した．掘削影響を受けていない初期状態とし
て測定したアーチ切拡げ後の除荷時割線弾性係数は 2,000～3,000 MPa 程度であり，この値
は掘削時の変形挙動から直接定式化により推定される等価弾性係数と同程度である．全断
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2 0 05 年9 月18 日実施
① ② ③ 低減率（%） ④ 低減率（%） ⑤ 低減率（% ） ⑥ 低減率（ % ） ⑦ 低減率（%）
0.125m 2.625m 平均 1.325m (③-①)/① 3.425m (④-②)/② 2 .3 2 m (⑤- ②)/② 3 .4 2 m (⑥- ②)/ ② 7.97m (⑦-②)/②
初期圧(MPa) P0 0.80 0.90 0.85 0.70 － 0.70 － 0 .6 0 － 0 .6 0 － 0.80 －
変形係数(MPa) Db 1,561 1,550 1,556 691 56% 1,007 35% 8 2 3 47 % 8 58 4 5 % 549 65%
載荷 割線弾性係数(MPa) Es1 2,020 2,408 2,214 1,012 50% 1,207 50% 1 ,0 1 5 5 8 % 1 ,1 0 0 5 4 % 549 77%
除荷 割線弾性係数(MPa) Es1' 1,348 1,721 1,534 676 50% 1,007 42% 7 6 2 56 % 8 07 5 3 % 712 59%
載荷 割線弾性係数(MPa) Es2 2,223 2,760 2,491 965 57% 1,303 53% 9 7 2 65 % 1 ,1 1 0 6 0 % - -
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0% 0.5% 0% 0.5%
全断面掘削後3ヵ月
（新規掘削孔）
ひずみレベル ひずみレベル  
図-5.2.4 全断面掘削 3 ヵ月後の試験結果 
底盤からの離隔距離: 0.125 m 底盤からの離隔距離: 2.625 m 
底盤からの離隔距離: 1.325 m 底盤からの離隔距離: 3.425 m 
底盤からの離 : 3.420 m 底盤からの離隔距離: 2.320 m 












































PS 検層結果から算定される動弾性係数，三軸圧縮 CD 試験結果の接線弾性係数: E50 ならび
にひずみ軟化型弾粘塑性水‐土連成解析の結果がある．そこで，サスペンション PS 検層
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試験結果を併せて整理した．その結果は図-5.2.6 に示すとおりであり，全ての変形特性



























































塑性域 健 岩 域
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・ 孔間弾性波トモグラフィの結果では，インバート中央部において，P 波速度が 5 %以
上低減した底盤からの深度は約 2 m までである． 
・ サスペンション PS 検層では，深度 2.5 m で P 波，S 波速度低減率が増加し始め，深
度 1.1 m で速度低減率の最大値が認められ，その速度低減率は P 波で 10 % 程度，S
波で 25 % 程度である． 
・ BTV で確認された新規亀裂の最大深度は 1.9 m である． 
・ スライディングマイクロメータの結果では，深度 0 m-2.7 m 間で区間ひずみが増加し
ており，軽石凝灰岩の限界ひずみ（平均値）の 0.5 %相当である． 
・ 孔内載荷試験の結果では，初期値（アーチ切拡げ後）は，除荷時割線弾性係数が 2,000
～3,000 MPa であったが，全断面掘削後には，約 50 %の低減が認められた． 
上記の結果から，掘削解放による変形特性の変化から推定される影響領域は，深度 3.0 m
程度であると考えられる．岩盤内応力測定結果（第４章 4.3.2 項参照）では，底盤からの








1) 蛯名孝仁, 冨田敦紀, 白鷺 卓, 戸井田 克, 岸田 潔, 足立紀尚: 堆積軟岩における空洞
掘削に伴う周辺岩盤の変形特性変化, 第 61 回土木学会年次学術講演会, 3-009, pp.17-18，
2006. 
2) 冨田敦紀, 戸井田克, 白鷺卓, 蛯名孝仁, 岸田 潔, 足立紀尚: 空洞掘削後の岩盤内応力
測定結果に基づく堆積軟岩空洞掘削時の破壊現象の一考察, 第 36 回岩盤力学シンポジ
ウム講演論文集, pp.245-250, 2007. 
3) Tomita, A., Ohtsuki, H., Tasaka, Y., Suzuki, Y., Ohmori, T., Kishida, K. and T. Adachi: 
Extension of an elasto-viscoplastic model and its application to a cavern excavation in soft 
rock, Proceedings of 3rd International Workshop on New Frontiers in Computational 
Geotechnics, XI’AN CHINA, pp.21-26, 2006. 
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地下水理計測は図-6.1.1 に示す①断面（TD. 57.8m），②断面（TD. 75.6m）において，
多段式間隙水圧測定や各種透水試験などを実施しており，多段式間隙水圧計は図-6.1.2
に示すとおり，試験空洞掘削前に各計測坑から空洞上部と空洞左右に設置し，空洞壁面か
ら 2m，4m，6m，8m，11m の深度で計測した 1)． 
なお，間隙水圧計として使用している圧力センサの測定レンジは，0～1 MPa で，その





























































































図-6.1.3 は間隙水圧計を設置している②断面近傍（設置断面から 5 m 手前）を掘削し
た際の間隙水圧測定結果である．切拡げ掘削はロードヘッダーによる機械掘削で，左側（計




i) 左踏前を掘削した際には，計測坑 C 側の間隙水圧は上昇しているが，計測坑 B 側の間
隙水圧は低下している．反対側に設置してある計測坑 A 側の計器は特に変化は認めら
れない． 
ii) アーチ天端部を掘削した際には，計測坑 C 側の間隙水圧は低下するとともに，左側踏
前を掘削した際に低下していた計測坑 B 側の間隙水圧は上昇した．また，計測坑 A 側
の間隙水圧は低下しはじめた． 
iii) 右踏前を掘削した際には，アーチ天端部を掘削した際に低下していた計測坑 A 側の間
隙水圧は上昇し，アーチ天端を掘削した際に上昇した計測坑 B 側の間隙水圧は低下し
た． 
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※ point 1 は欠測 



















図-6.1.4 ベンチ 1 側壁掘削時の間隙水圧変化 
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性に大きく依存し，その一つの判定規準として，材料の変形係数が 1,000 MPa 程度を上回
るか否かであるとしており，変形係数が 1,000 MPa を超える場合には，連成効果の影響が
小さいとしている．試験空洞フィールドの変形係数は，室内試験結果（三軸圧縮CU 試験）



















した等価弾性係数を 2,000 MPa，ポアソン比を 0.17（三軸圧縮 CD 試験結果），透水係数を
3.0×10－8 m/s とした． 
 
図-6.2.1 解 析 モ デ ル 
解析におけるステップ割りは施工実績に基づき設定し，計測坑 C 側の水理計測②断面近
傍のベンチ 1 側壁およびベンチ 2 側壁の切羽掘削が進行する際の間隙水圧変化を詳細に比
較検討することとした．具体的には，表-6.2.1 に示すとおり，計測坑，先進導坑，アー
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ベンチ 2 の側壁部掘削時は，実工事の施工サイクルを再現するために，実掘削作業と，そ
れ以外の作業の時間を分けた解析ステップとした．特に，②計測断面前後の 3 m 区間（解
析ステップ 27～38 および 63～74）については，掘削作業と支保設置などの解析ステップ
を実施工サイクルの実績通りに設定した．各解析ステップにおける作業時間と計算時間の
増分は同一として表-6.2.1 に示している．ただし，ステップ 8 から 26（TD. 32～72 m 間
のベンチ 1 側壁掘削時），ステップ 39 から 46（TD. 79～101 m 間のベンチ 1 側壁掘削時），
ステップ 49 から 62（TD. 32～72 m 間のベンチ 2 側壁掘削時）ならびにステップ 75 から
79（TD. 79～101 m 間のベンチ 2 側壁掘削時）については，計算時間増分の合計値を示し
ている． 




Initial 1 Setting initial condition
Measuremanet tunnel 2 Excavation of measurement tunnel 218 day
Pilot tunnel 3 Excavation of pilot tunnel 28 day
4 Arch enlargement 32-101 43.8 day
5 Observation & survey 29.2 day
6 Excavation of Bench1 central part 32-101 4 day
7 Observation & survey 6 day
8-26 Excavation of Bench 1 side wall 32-72 12 day
27 Excavation of Bench 1 side wall 73 0.8 hour
28 Excavation of Bench 1 side wall 74 0.8 hour
29 Mucking & observation 0.5 hour
30 Installation of rock support 4.8 hour
31 Excavation of Bench 1 side wall 75 0.7 hour
32 Excavation of Bench 1 side wall 76 0.7 hour
33 Mucking & observation 1.8 hour
34 Installation of rock support 7.1 hour
35 Excavation of Bench 1 side wall 77 0.8 hour
36 Excavation of Bench 1 side wall 78 0.8 hour
37 Mucking & observation 0.5 hour
38 Installation of rock support 3.9 hour
39-46 Excavation of Bench 1 side wall 79-101 9.5 day
47 Excavation of Bench 2 central part 32-101 5.5 day
48 Observation & survey 0.5 day
49-62 Excavation of Bench 2 side wall 32-72 11.0 day
63 Excavation of Bench 2 side wall 73 0.6 hour
64 Excavation of Bench 2 side wall 74 0.6 hour
65 Mucking & observation 2.4 hour
66 Installation of rock support 2.9 hour
67 Excavation of Bench 2 side wall 75 0.6 hour
68 Excavation of Bench 2 side wall 76 0.6 hour
69 Mucking & observation 0.4 hour
70 Installation of rock support 4.0 hour
71 Excavation of Bench 2 side wall 77 1.1 hour
72 Excavation of Bench 2 side wall 78 1.1 hour
73 Mucking & observation 0.3 hour
74 Installation of rock support 4.5 hour





Arch of mian cavern
Bench 1 
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6.2.2 間隙水圧の経時変化 





量は計測値，解析結果でも最大数 m 程度である． 
 
図-6.2.2 水頭変化量の経時変化（ベンチ 1 側壁掘削時） 
 
図-6.2.3 水頭変化量の経時変化（ベンチ 2 側壁掘削時） 
 2pΔ
 1pΔ
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6.2.3 掘削位置と水圧変化量の関係 
図-6.2.4 は，ベンチ 1 およびベンチ 2 側壁掘削時の掘削壁面から間隙水圧計測点まで
の距離（間隙水圧計測断面の空洞壁面からの距離ではなく，TD. 72～78 m の各側壁ブロッ
ク掘削壁面中央部から TD. 75.6m の計測点までの三次元距離）と水圧変化量（TD. 72～78 m
のそれぞれの掘削区間における掘削前と掘削後の全水頭差の最大値）の関係を整理したも
のであり，例えば，図-6.2.4 の全水頭差の最大値である 21, pp ΔΔ は，図-6.2.2 の 1pΔ ，
図-6.2.3 の 2pΔ である．なお，計測値については，TD. 72～74 m，TD. 74～76 m，TD. 76
～78 m の全ての水圧変化量をプロットしているが，解析値については，図の煩雑さを避














0.0 2.0 4.0 6.0 8.0 10.0 12.0
















Bench 1 excavation (Measurement)
Bench 2 excavation (Measurement)
Bench 1 excavation at TD74-76m (Analysis)




また，ベンチ 1 側壁掘削時よりもベンチ 2 側壁掘削時のほうが，水圧変化量（ただしその
正負は逆）が大きくなっている．これらの距離と水圧変化量の傾向は，計測値と解析値で
ほぼ一致しているが，水圧変化量の絶対値は解析よりも計測のほうが 2～3 倍程度大きく
なっている．この理由としては，以下の 3 点が考えられる． 
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を実際の岩盤よりやや大きく評価している可能性があること． 













示す．ベンチ 1 側壁掘削時には，空洞壁面近傍の point 5 近傍において圧縮応力が集中し，




空洞壁面に最も近い point 5 に対応する要素のベンチ 1 掘削開始時からベンチ 2 掘削終了
時に至る岩盤での応力径路とひずみ径路を示す． 
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Start of Bench 1 excavation
End of Bench 1 excavation
Start of Bench 2 excavation
End of Bench 2 excavation
Effective mean stress change: -0.15MPa
by TD74-76m excavation.
Deviatoric stress change: 0.5MPa





図-6.2.6 point 5 要 素 の 応 力 径 路 






























End of Bench 2 excavation
Start of Bench 2 excavation
End of Bench 1 excavation






図-6.2.7  point 5 要 素 の ひ ず み 径 路 
図-6.2.8 と図-6.2.9 に point 5 要素の TD. 72～78 m 間のベンチ 1 掘削時およびベンチ 2
掘削時の解析による全水頭変化量，平均有効応力ならびに体積ひずみの経時変化を示す．
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ベンチ 1 側壁 TD. 74～76 m の掘削前半部であるベンチ 1 側壁 TD. 74～75 m 掘削に伴い，
平均有効応力が 0.05 MPa 増加するとともに，体積ひずみが 0.004 %減少（圧縮）し，同時
に間隙水圧が 0.005 MPa（全水頭で 0.5m）上昇していることがわかる．ただし，排水条件
となる掘削壁面にも近いため，TD. 75～76 m 掘削時には，一度上昇した間隙水圧は低下に
転じている．一方，ベンチ 2 側壁 TD. 74～76 m 掘削作業時には，平均有効応力が 0.15 MPa 
 
図-6.2.8 point 5 要素の全水頭変化量，平均有効応力ならびに 
体積ひずみの経時変化（ベンチ 1 掘削時） 
 
図-6.2.9  point 5 要素の全水頭変化量，平均有効応力ならびに 
体積ひずみの経時変化（ベンチ 2 掘削時） 
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減少するとともに，体積ひずみが 0.01 %増加（膨張）し，同時に間隙水圧が 0.022 MPa（全
水頭で 2.2m）低下していることがわかる．ただし，周辺岩盤からはすぐに地下水が供給
されるため間隙水圧はすぐに回復している．ベンチ掘削を行う大断面空洞掘削では，掘削
解放により逐次岩盤の応力状態が変化するため，ベンチ 1 掘削時とベンチ 2 掘削時で間隙
水圧変化に違いが生じたものと考えられる． 





相対的にベンチ 1 は，ベンチ 2 に比べて間隙水圧変化量が小さくなっていると考えられる． 
なお，掘削に伴う全水頭の一時的な変化量は，岩盤の偏差応力もしくは平均有効応力の
変化量に比べて小さい． 
¾ ベンチ 1 側壁掘削時の空洞壁面から 2 m 位置の偏差応力変化量は 0.5 MPa に対して，
計測の水圧変化量は 0.02 MPa である． 
¾ ベンチ 2 側壁掘削時の空洞壁面から 2 m 位置の平均有効応力変化量は 0.15 MPa に対し












i) ベンチ 1 側壁部掘削時には，掘削作業の開始に伴い間隙水圧が一時的に上昇するが，
すぐに間隙水圧は減少し始め，掘削終了時には掘削前の間隙水圧よりやや低下し，そ
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れ以降はほぼ定常状態となる．間隙水圧の一時的な上昇量は，計測断面に対して掘削
位置が近いほど，また掘削壁面に近いほど大きい． 
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三軸圧縮 CD 試験は｢指針(案) 3.3.3 軟岩の三軸圧縮試験｣に準拠し，圧密排水条件下でひ
ずみ速度を 0.001, 0.01, 0.05 %/min の 3 パターン，有効拘束圧を 0.1, 0.5, 1.0, 1.5 MPa の 
4 パターンの 12 ケースで，軸ひずみが 15 %に至るまで軸圧縮を継続した．また，上記と
同様の仕様で載荷途中に軸ひずみが 10 %および 12 %に到達した時点で，軸差応力 0 MPa
までの除荷および再載荷をする試験も実施し，計 24 ケースの試験を実施した．三軸圧縮
CD クリープ試験は｢指針(案) 3.3.6 軟岩の三軸圧縮クリープ試験｣に準拠し，圧密排水条
件下で有効拘束圧を 0.5, 1.0 MPa として，クリープ応力は三軸圧縮試験の軸差強度の 70, 80, 




パラメータの整理結果を示す．図中の 3σ は試験時の拘束圧 (圧密圧力)， 11ε& は試験時のひ
ずみ速度で， 0p は基準拘束圧: 0.1 MPa， 110ε& は基準ひずみ速度: 0.01 %/min である．なお，
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試験結果から算定した材料パラメータの設定については，参考-1 に示す． 


































0.05%/min     G0=149.7MPa
0.01%/min     G0=106.2MPa







※実線は各ひずみ速度ごとの回帰直線 ※ 正規化に用いた G0 は，各ひずみ速度











































 ※実線は各拘束圧ごとの回帰直線  
※ 正規化に用いた G0 は，各拘束圧のひ
ずみ速度 0.01%/min の G の平均値 
 
図-7.1.1 せん断弾性係数（G ）の拘束圧・ひずみ速度依存性 


































 ※実線は各ひずみの回帰直線 ※実線は全データによる回帰直線  
図-7.1.2 ひずみ硬化パラメータ（ *fM ）の拘束圧依存性 
● 0.  / in
▲ 0.  / in
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0.05%/min     G0'=641.0










※ 正規化に用いた G’0 は，各ひずみ速度













































※ 正規化に用いた G’0 は，各拘束圧のひ
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参考‐1：試験結果に基づく材料パラメータの設定 


















 3/1111 ve εε −= ， 3311 2εεε +=v ， 31 σσ ′−′=q  
ここで， 11e は偏差ひずみ， 11ε は軸ひずみおよび vε は体積ひずみである．また，q は
軸差応力， 1σ ′ は軸方向応力， 3σ ′ は拘束圧（圧密圧力）である．傾き 1111 /,/ eeq v ΔΔΔΔ ε
















































0.1 MPa 0.5 MPa 1.0 MPa 1.5 MPa
0.026 0.118 0.184 0.191
0.261 0.267 0.241 0.260
0.082 0.038 0.103 0.039
0.328 0.217 0.244 0.178
0.196 -0.081 0.041 0.076







② ひずみ硬化パラメータ（ *, fMG′ ） 
G′は残留状態における応力比 pγη ～* の初期接線勾配である．ここでは，三軸圧縮
試験の残留状態で繰返し除荷･載荷（2 回）した時の軸差応力－軸差ひずみ関係の初期
接線勾配として設定した． 
第 7章 堆積軟岩空洞の予測解析手法 
 
 - 151 - 
*






2* 2 ，  ( )312 3
22 σσ ′−′=J ， ( )31 23
1 σσσ ′+′=′m  
  ここで， 1σ ′と 3σ ′は残留時の主応力 
 ③ 塑性ポテンシャルパラメータ（ mbσ ） 
塑性ポテンシャルパラメータは，等方圧密試験の圧密降伏応力とし mbσ = 6.4 MPa と
した．  
④ 塑性ポテンシャルパラメータ（b ）と過圧密境界パラメータ（ mM ） 
塑性ポテンシャルパラメータ b と過圧密境界パラメータ mM は，異なる拘束圧条件
の三軸圧縮試験で得られる最大体積圧縮ひずみが発生するときの応力比η と平均主
応力の関係から設定した． 

















⑤ 先行履歴応力（ bp ） 
先行履歴応力は先行圧密応力相当の変曲点であり，三軸圧縮試験で得られるピーク
強度と残留強度が交差する拘束圧（ bp =1.76）として設定した． 













  3 (MPa) 
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⑥ 応力履歴パラメータ（τ ）とひずみ速度パラメータ（ a ） 
応力履歴パラメータ（τ ）は，三軸圧縮 CD 試験のシミュレーションにより，ピー
ク強度が試験結果と一致するように各ひずみ速度に対する偏差応力～偏差ひずみ曲線
をフィッティングできるように設定し，基準ひずみ速度 0.01 %/min の応力履歴パラメ
ータ 0τ を 198.5 min，ひずみ速度依存パラメータ a を 0.902 とした． 
















⑦ 遷移クリープパラメータ（C ） 
三軸クリープ試験のシミュレーションにより，両対数軸のひずみ速度とクリープ時
間の遷移クリープ状態（１次クリープ状態）の勾配をカーブフィッティングできる最
適値としてC = 0.04 を設定した． 
































三軸 CD クリープ試験のシミュレーション結果（C = 0.04） 
 
 0τ = 198.5
a =0.902 
 ひずみ速度 11ε&  (1/min) 
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1      (7-1) 
( )21,ˆ IIFF = ， kkI ε&=1 ， ijij eeI &&=2 ， dtijij ∫= εε & ， tijij /εε =&  
( )21,ˆ IIFF = ， kkI ε&=1 ， ijij eeI &&=2 ， dtijij ∫= εε & ， tijij /εε =&  
ここで，dz は時間測度増分，dt は実時間増分， 1I ， 2I はひずみ測度テンソルの 1 次, 2 次
不変量， ijε& はひずみ速度テンソル， ije& はひずみ速度テンソルの偏差成分， ijε および t は
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ppGG b  if bp>3σ    (7-4-b) 
ここで， bp は先行履歴応力， 0p は基準拘束圧， 00 , GG′ は基準拘束圧 0p および基準ひ
ずみ測度 0F におけるG′およびG の値である． * 0fM は基準拘束圧 0p における *fM の値であ
る． 3σ は最小主応力（拘束圧）である． βξ ,,S は拘束圧依存性に関するパラメータで，
21, θθ はひずみ速度依存性に関するパラメータである． 
軸対称三軸状態下におけるひずみ測度関数 ),()( 2111 IIFFF ≅= ε& は次のとおり誘導され
る．軸ひずみ 11ε は偏差ひずみ 11e と体積ひずみ vε より， 
 ve εε 3
1
1111 +=        (7-5） 
軸ひずみ速度は， 
 ve εε &&& 3
1
1111 +=        (7-6) 
偏差ひずみは 0332211 =++ eee であり，軸対称三軸状態下では 3322 ee = であることから，
02 3311 =+ ee となり， 1133 2
1 ee −= となる． 
),( 21 IIF の 2 次不変量 2I は，上記の関係から下記のとおり表される． 





⎛−+=+=++=  (7-7) 
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F したがって， 211 3
2 Ie =&       (7-8) 
また，体積ひずみ vε は kkεεεε =++ 332211 であり，その体積ひずみ速度は 
1Ikkv == εε &&        (7-9) 



















⎛ += εε &&&
    (7-7) 
なお，本研究でのシミュレーション解析におけるひずみ測度関数 ),( 21 IIF については，
最初の試みであることから，簡略化のために 1 次不変量 1I を省略し )( 2IFF = により計算
を行った． 1I は圧密時間などにも関係することから，解析の信頼性を向上させるためには，
F について今後さらに検討していくべき課題である． 
図-7.1.4 には，上記式（7-2），（7-3）ならびに（7-4）の概念図を示す．ここで， 11ε& は

















11011 εε && =
11011 εε && >










11011 εε && =
11011 εε && >








* / ff MM
0p−
図-7.1.4 式（7-2），（7-3），（7-4）の概念図 
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7.1.3 室内試験結果のシミュレーション解析 
(1) 試験結果に基づき設定した材料パラメータのシミュレーション解析 
基準拘束圧 0p を 0.1 MPa，基準ひずみ速度 110ε& を 0.01 %/min として，試験結果に基づき
設定した材料パラメータ（表-7.1.1）で三軸圧縮試験をシミュレーション解析した結果の




応力履歴を表すτ ， a ならびに拘束圧依存性パラメータの βξ ,,S である．そこで再現性
の低いパラメータをパラメータスタディにより設定することとした．  
表-7.1.1 試験結果に基づき設定した材料パラメータ 
材 料 パ ラ メ ー タ 記 号 単 位 設 定 に 必 要 な 試 験
1 基 準 拘 束 圧 M P a 三 軸 圧 縮 C D 試 験 0 .1
2 基 準 ひ ず み速 度 % /m in 三 軸 圧 縮 C D 試 験 0 .0 1
3 せ ん 断 弾 性 係 数 M P a 三 軸 圧 縮 C D 試 験 1 2 0
4 ポ ア ソ ン比 ― 三 軸 圧 縮 C D 試 験 0 .1 7
5 ひ ず み 硬 化 パ ラ メ ー タ ― 三 軸 圧 縮 C D 試 験 8 2 4 .5
6 ひ ず み 硬 化 パ ラ メ ー タ ― 三 軸 圧 縮 C D 試 験 1 .8 1
7 塑 性 ポ テ ン シ ャ ル パ ラ メ ー タ M P a 等 方 圧 密 試 験 6 .4 0
8 塑 性 ポ テ ン シ ャ ル パ ラ メ ー タ M P a 三 軸 圧 縮 C D 試 験 0 .3 3
9 過 圧 密 境 界 パ ラ メ ー タ ― 三 軸 圧 縮 C D 試 験 1 .3 0
1 0 先 行 履 歴 応 力 M P a 三 軸 圧 縮 C D 試 験 1 .7 6
1 1 　  の 拘 束 圧 依 存パ ラ メ ー タ ― 三 軸 圧 縮 C D 試 験 0 .5 7 5
1 2 　  の 拘 束 圧 依 存パ ラ メ ー タ ― 三 軸 圧 縮 C D 試 験 0 .1 8 3
1 3 　  の 拘 束 圧 依 存パ ラ メ ー タ ― 三 軸 圧 縮 C D 試 験 0 .3 8 8
1 4 応 力 履 歴 パ ラ メ ー タ m in 三 軸 圧 縮 C D 試 験 1 9 8 .5
1 5 　  の ひ ず み 速 度 依 存 パ ラ メ ー タ ― 三 軸 圧 縮 C D 試 験 0 .9 0 2
1 6 遷 移 ク リ ー プ パ ラ メ ー タ ― 三 軸 C D ク リ ー プ 試 験 0 .0 4
1 7 　  の ひ ず み 速 度 依 存 パ ラ メ ー タ ― 三 軸 圧 縮 C D 試 験 0 .1 4 7
1 8 　  の ひ ず み 速 度 依 存 パ ラ メ ー タ ― 三 軸 圧 縮 C D 試 験 0
試 験 結 果か ら
設 定 し た






















































偏差ひずみ 11e  (％)
第 7章 堆積軟岩空洞の予測解析手法 





























図-7.1.6 軟化過程のG′ の影響 
そこで，基準拘束圧 0.1MPa, 基準ひずみ速度 0.01%/min のケースについて, パラメータ
スタディを実施した結果, 0G′ =240 とすることで試験結果の再現性が高くなる(図-7.1.7). 













〔 0G′ = 824.5 での結果〕 














〔 0G′ = 240 での結果〕 
図-7.1.7 ひずみ硬化パラメータG′のパラメータスタディ 
② 応力履歴パラメータτ ， a と拘束圧依存性パラメータ βξ ,,S  
ひずみ硬化パラメータ 0G′ を変更したことから，応力履歴を表現するτ ，a を基準拘束圧
0.1 MPa の各ひずみ速度に対するピーク強度が試験結果と一致するようにシミュレーショ
ンにより再設定した．その結果は図-7.1.9に示すとおりであり，基準ひずみ速度 0.01 %/min
に対する 0τ を 815 min，そのひずみ速度依存パラメータ a を 0.955 とした． 
偏差ひずみ 11e  (％)
偏差ひずみ 11e  (％) 偏差ひずみ 11e  (％) 
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図-7.1.8 試験結果に基づく a,τ (再掲)















図-7.1.9 0G′ 変更後の a,τ  
再設定したひずみ硬化パラメータ 0G′ および 0τ ， a を用いて，偏差応力－偏差ひずみ曲





1 基準拘束圧 MPa 0.1
2 基準ひずみ速度 %/min 0.01
3 せん断弾性係数 MPa 120.0
4 ポアソン比 ― 0.17
5 ひずみ硬化パラメータ ― 240.0
6 ひずみ硬化パラメータ ― 1.81
7 塑性ポテンシャルパラメータ MPa 6.40
8 塑性ポテンシャルパラメータ MPa 0.33
9 過圧密境界パラメータ ― 1.30
10 先行履歴応力 MPa 1.76
11 　 の拘束圧依存パラメータ ― 1.05
12 　 の拘束圧依存パラメータ ― 0.11
13 　 の拘束圧依存パラメータ ― 0.70
14 応力履歴パラメータ min 815
15 　 のひずみ速度依存パラメータ ― 0.959
16 遷移クリープパラメータ ― 0.04
17 　 のひずみ速度依存パラメータ ― 0.147





































 0τ = 815 
=0.9 5 
 
 0τ = 198.5
a =0.902 
基準拘束圧; p0 =0.1MPa 
 ひずみ速度 11ε&  (1/min)  ひずみ速度 11ε&  (1/min) 
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トできていると判断される．体積ひずみ－偏差ひずみの関係は，高拘束圧( 3σ ≧1.0 MPa)




し，空洞掘削時の変位計測結果では，岩盤内ひずみは 1.0 % 程度であり，低拘束圧下の体
積ひずみの過大評価が，空洞掘削問題を取り扱ううえで大きく影響することはないと考え
られる． 



























































0.1 MPa 0.5 MPa
〔軸差強度と偏差ひずみの関係〕  〔体積ひずみと偏差ひずみの関係〕 
図-7.1.10 三軸圧縮 CD 試験のシミュレーション結果 
図-7.1.11 に三軸圧縮クリープ試験とシミュレーション解析結果の比較を示す．三軸圧
縮クリープ試験は，試験日数を 30 日としたため，載荷応力 90 %の試験では，クリープ破
壊しているが，載荷応力 70 %，80 %ではクリープ破壊していない．ただし，載荷応力 80 %
の結果には，加速クリープの兆候が認められ，クリープ破壊前の状態であると判断される．
解析結果は，試験で得られたクリープ挙動を再現できていると判断される． 
































図-7.1.11 三軸 CD クリープ試験のシミュレーション結果（再掲） 
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 (1) 解析領域と境界条件 
トンネル･空洞解析に有限要素法を適用する場合に，その解析の対象とする領域は，解
析目的に応じてトンネルの水平方向および鉛直方向に十分な範囲を設定する必要がある．
NATM 設計施工指針では,「側方領域はトンネル側壁面からトンネル外径の 4～5 倍程度，
下方領域はトンネル底面からトンネル外径の 2～3 倍程度」としている．ただし，この指
針は全応力解析を対象としたものである．水－土連成解析では，間隙水の移動による変形
偏差ひずみ 11e  (％)
偏差ひずみ 11e  (％)
偏差ひずみ 11e  (％)
偏差ひずみ 11e  (％) 偏差ひずみ 11e  (％) 
偏差ひずみ 11e  (％) 
第 7章 堆積軟岩空洞の予測解析手法 




す 2 ケースである．水平方向は空洞中心から 250 m の範囲(13D 相当, D: 空洞幅)，空洞上
方方向は土被り相当の 100 m とし，空洞下方方向は，空洞底面から 100 m(6D 相当)と 200m 








から空洞径の 13 倍以上，下方領域は空洞底面から空洞径の 6 倍以上確保することとした． 
 








〔空洞下方 100m メッシュ〕 
 








〔空洞下方 200m メッシュ〕 
図-7.2.1 予備解析検討の解析領域 







































































 空洞下方 100 m メッシュ 
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施する場合には，計測地圧を補正することが必要となる．アプローチトンネル掘削前に実
施した地下水調査では，ほぼ地表面に地下水があったことから，アプローチトンネル掘削















Δp = σz0－σz 
= 1.98 MPa－1.57 MPa 
= 0.41 MPa 






















t mm 100 300
f ck MPa 18 36
γ kN/m3 23 23
若材令 Ec MPa 18,200 18,200




f yk MPa 245 400
mm ctc 1,200 ctc 1,000
A s m2 0.3 x 10 -3 9.22 x 10 -3
g kN/m 0.23 0.71
Is m4 8.47 x 10-6 1.08 x 10-4








































関係を三次元弾性解析による変位発生率と比較して設定した 12)．解析の刻み時間( tΔ )は，
掘削解放力が作用するステップでは，その解析時間の 100 分割時間( tΔ =解析時間 / 100)
とし，掘削時の放置期間は tΔ =100 min，掘削完了後の放置期間（50 年間）は非常に長期










げ完了後に解析では約 8 mm 程度の変位発生が認められ，ベンチ掘削の過程で減少する傾
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向にある．この変位が減少する挙動は，側壁部の変位発生により空洞の天端部が押し上げ
られたものと考えられる．側壁部（07, 09 測線）の変位は，ベンチ 2 中央部の掘削まで計











初　期 1 初期状態設定 -
2 掘削 50 152 min
3 ズリ出し，支保工打設 50 152 min
4 放置期間 - 93 days
5 掘削 50 164 min
6 ズリ出し，支保工打設 50 164 min
7 放置期間 - 131 days
8 掘削 50 63 min
9 ズリ出し，支保工打設 50 112 min
10 放置期間 - 49 days
11 切拡げ掘削 50 129 min
12 ズリ出し，支保工打設 50 320 min
13 放置期間 - 43 days
14 中央部掘削 100 58 min
15 放置期間 - 16 days
16 側壁部掘削 70 240 min
17 ズリ出し，支保工打設 30 392 min
18 放置期間 - 16 days
19 中央部掘削 100 61 min
20 放置期間 - 11 days
21 側壁部掘削 70 158 min
22 ズリ出し，支保工打設 30 296 min
23 放置期間 - 25 days
24 中央部掘削 100 61 min
25 放置期間 - 13 days
26 側壁部掘削 70 146 min
27 ズリ出し，支保工打設 30 352 min
28 放置期間 - 14 days
29 掘削 70 47 min
30 ズリ出し，支保工打設 30 59 min
31 放置期間 - 7 days
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Displacement
         (mm)











































































































































































3：ベンチ 1 中央部掘削終了 
4：ベンチ 1 側壁部掘削終了 
5：ベンチ 2 中央部掘削終了 
6：ベンチ 2 側壁部掘削終了 
7：ベンチ 3 中央部掘削終了 




















Spring Line (depth: 1.0m)
Measurement direction 09
空洞壁面変位の経時変化 
（ベンチ 1 側壁右側） 
図-7.2.5 空洞掘削終了後の岩盤内変位分布と空洞壁面変位の経時変化 
Measured results at B-section
Analytical predictions
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At end of measurement
drift excavation
At end of arch excavation
At end of invert excavation
Measured results
At end of measurement
drift excavation
At end of arch excavation
At end of invert excavation
Predictions
Location in the ground (m) 
Pore water pressure (MPa) 




















空洞掘削後（インバート）の局所安全係数が 1.0 より低い領域は，アーチ部で 0.5 m，左
右側壁部で 1.0 m，底盤部で 3.0 m であり，掘削損傷領域の評価結果と概ね一致している． 
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アーチ 1 ベンチ 2 ベンチ 
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Δp = σz0－σz 
= 1.98 MPa－1.57 MPa 
= 0.41 MPa 







































σ1 （計測値） σ3 （計測値）
σ1’+p（p:間隙水圧），弾性有効応力解析 σ3’+p（p:間隙水圧），弾性有効応力解析
σ1 （弾性全応力解析） σ3 （弾性全応力解析）
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本解析結果より調査坑掘削に伴う間隙水圧の低下量は 0.74 MPa であり，その低下量に
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¾ 1st ステップ ：空洞基本形状，支保工仕様の検討（単設空洞の安定性評価） 
¾ 2nd ステップ ：空洞離間の検討（連接空洞の安定性評価） 
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削した試験空洞で，堆積軟岩層地下深部 約 100 m の位置に埋設施設処分空洞と同規模と
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2000 MPa 程度である．この等価弾性係数は，室内試験結果の約 2～3 倍程度であるが，
原位置試験（孔内載荷試験）の除荷時割線弾性係数と同程度であることを確認した． 
・ 吹付コンクリート弾性係数は，施工時の吹付コンクリートの品質管理結果をもとに，
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壁面平行方向に生じた低角度亀裂，いわゆる Spalling（板状破壊）を説明できるもので
ある． 
・ 破壊規準は，低拘束圧域については Damege Threshold および Spalling Limit を適用し，
高拘束圧域については Hoek-Brown を適用する複合的な破壊規準とした．そして，
03 <σ の領域で破壊規準を超えた場合には引張破壊， 10/0 31 ≤≤ σσ の領域で破壊規
準を超えた場合には最大主応力に対して平行方向に割れる Splitting 破壊，すなわち





・ 空洞周辺の塑性化領域はアーチ天端，左右側壁で深度 0.5～1.0 m，インバート深部で
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・ ベンチ 1 側壁掘削時には，計測器付近岩盤は掘削解放に伴い圧縮応力が作用する形と
なり，その結果として間隙水圧が一時的に上昇する．ただし，排水条件となる掘削壁
面にも近いため，直後に過剰間隙水圧が消散し定常状態に戻る． 
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チ部 1.0 m，側壁部 0.4 m，インバート部 2.0 m である．また，間接指標に基づき塑性化し
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付 録 - 1 
 





















0, =+ ijij fσ        (A-1)  
ここに， ijσ は応力， if は物体力である．  
 土粒子や間隙水が非圧縮性材料であると仮定できるとき，構造骨格の挙動を支配する応
力（有効応力 ijσ ′ ）は，次の Terzaghi の有効応力式で与えられる． 
ijijij uδσσ += '        (A-2) 




, =++ iijij fuσ       (A-3)  
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(2) 連続式 
間隙水は非圧縮流体で地下水面が変動しなければ，静水状態での水頭の値 0h と，過剰間





∂−=       (A-4) 
iv ：土塊単位面積あたりの間隙水の速度，  k ：透水係数 
wγ ：間隙水の単位体積重量， 0h ：位置水頭 
 単位時間あたりの土塊の排水量は，土塊の構造骨格の時間あたり体積変化率に等しいと



























       (A-6) 




,, ijjiij uu +=ε       (A-7) 
２．初期条件および境界条件 
増分型境界値問題を解くには，初期条件および境界条件を与える必要がある．なお，対
象とする領域 V の外表面積を S とし，これらの境界は時間的に変化しないものとする．初
期有効応力および初期全水頭の条件は下記のとおりである． 
・初期有効応力 
0==′ tijij σσ  （in  V ）     (A-8) 
・初期全水頭 
0== thh  （in  V ）     (A-9) 
水－土連成解析の境界条件は下記のとおりである（図-付.1 参照）． 
 (1) 地盤（混合体）に関する境界条件 
応力境界 TS と変位境界 uS は外表面積 S に対して uT SSS += の関係にあり，応力境界は， 
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ii TT =   （on  TS ）     (A-10) 
jiji nT σ=        (A-11) 
 ここで， iT は応力ベクトル成分， jn は面 TS に立てた外向きの単位法線ベクトル成分を
表す．また， iTのように，傍線を冠しているものは，規定された量を表している．増分型
境界値問題では， 
ijij Tdnd =σ  （on  TS ）     (A-12) 
変位境界条件は ii uu =  で，増分型境界値問題では， 
ii uddu =  （on  uS ）     (A-13) 
 
(2) 間隙流体の運動に関する境界 
 排水境界 dS と非排水境界 udS は外表面積 S に対して udd SSS += の関係にあり，排水境
界は， 





ue   （on  udS ）     (A-15) 
ここに， n は境界での法線ベクトルである． 
 Stress boundary TS  ( )ii TT =
Drained 
boundary dS  ( )0=eu
Displacement boundary uS  ( )ii uu =
Undrained 
boundary udS  ( )0/ =∂∂ nuε
 
図-付.1 水－土連成解析の境界条件 1) 









 (1) 空間の離散化 
増分型つりあい式をマトリクス表示すると， 
 [ ] { } [ ]dFdVdB T
V
=∫ σ       (A-16) 



































B  (A-18) 
iN は，アイソパラメトリック要素の形状関数， [ ]B はひずみ－節点変位マトリクスで，
dT は図-付.1 に示す応力境界に作用する外力である． 
足立・岡により定式化されたひずみ軟化型弾粘塑性構成式は， 
{ } [ ] { } { }








     (A-19) 
{ } [ ]{ }pR dDd εσ =       (A-20) 
{ } [ ]{ }δε dBd =       (A-21) 
ここで， σ ′d と εd は要素内の有効応力とひずみで， [ ]D は弾性剛性マトリクス， δd は節
点変位である． pdε は塑性ひずみであり，詳細は第 1 章 1.5 節(5)を参照されたい． 
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過剰間隙水圧 eu （静水圧との差）を用いて応力の増分型は，下記のとおり表される． 
 { } { } [ ]{ }eduMdd +′= σσ      (A-22) 
   [ ] [ ]011=TM  
ここで， σd は増分全応力， edu は増分間隙水圧である．  
式(A-22)を式(A-16)のつりあい式に代入すると，下記のとおりに書き換えられる． 
 [ ] { } [ ]{ } [ ]dFdVduMdB eV T =+′∫ )( σ     (A-23) 
以上から，次式が得られる． 
 [ ]{ } [ ]{ } [ ] [ ]Re dFdFduLdK +=+δ     (A-24) 
ここで， [ ] [ ] [ ] [ ]dVBDBK T
V∫=     (A-25) 
  [ ] [ ] [ ]dVMBL T
V∫=      (A-26) 








 4 節点要素におけるダルシーフローの概念はを図-付.2 に示すとおりであり，中心要素の
過剰間隙水圧を eu ，要素 i の過剰間隙水圧を eiu ，要素中心間距離を ib ，排水面積を is とし
て連続式を用いれば，時間 dt 間に要素から排水される流量 q は次式のようになる．なお，









uukq γ       (A-28) 







図-付.2 4 節点要素におけるダルシーフローの概念図 1) 
間隙水と土粒子の圧縮率を無視すれば，要素の体積変化は間隙水の排水量分と等価とな
り，次式を得る． 

















sdtkγα =    (A-30) 
式(A-29)の近似式は後退差分法より，次式となる．ここで，時間 t の各量は既知であり，
時間( dtt + )の各量は未知である． 
∑ +++ +−=−= 4
i
dtteiidttetdtt
uuVVdV αα     (A-31) 
一方，時間 dt 間の要素の体積変化量は，次式で表せる． 
[ ] [ ] { } [ ] { }δδε dLddVBMdVdV TT
VV ii
−=−=−= ∫∫   (A-32) 
式(A-31)，式(A-32)より， 
[ ] { } 04 =+− ∑ ++
i
dtteiidtte
T uudL ααδ     (A-33) 
 
 (3) 要素の剛性方程式 
要素剛性方程式は，式(A-24)と式(A-33)を連立させて得られる． 
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式(A-24)に { } { } { }
tedttee
uudu −= + を代入すると， 
[ ]{ } [ ] { } { } [ ] [ ]Rtedtte dFdFuuLdK +=−+ + )(δ   (A-34) 
未知量（節点変位増分，過剰間隙水圧増分）を左辺に，既知量を右辺にして， 
[ ]{ } [ ] { } [ ] [ ] [ ] { } )()( teRdtte uLdFdFuLdK ++=+ +δ  (A-35) 
式(A-24)，式(A-35)より，以下の要素剛性方程式を得る． 




































応力履歴テンソル， *mσ は平均主応力履歴である． 
 
 
図-付.3 *η と pγ の関係（図-1.5.6 再掲） 














 - 198 - 
 (1) 応力履歴空間での限界 
 応力履歴空間での降伏曲面の概念図を図-付.4 に示す． 
 Yielding surface 
in stress history space 
stress history path0* =−− κηyf
Maximum yield 
surface 0** =−= fy Mf η
also in residual state 
( )κη ='  
*
mσ  π plane







図-付.4 応力履歴空間での降伏曲面の概念図 1) 
本モデルの降伏関数 yf は 0








2* −′=      (第 1 章式(1-6)再掲) 
ひずみ軟化-硬化パラメータκ の極限を考えると， *fM に収束するから，極限での降伏関
数は 0** =−= fy Mf η となる．ここに，応力履歴比 *η は単調増加であることから，応力履
歴空間で示された足立･岡モデルの最大の降伏面となる．すなわち，応力履歴比 *η は常に
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(2) 引張破壊（応力空間での限界） 
 引張破壊（応力空間）での降伏曲面の概念図を図-付.5 に示す． 
 
Plastic potential 0=pf  
Over consolidated boundary 
surface 0=bf  
mbσ Mean stress 
Tensional rupture 
0<+ bmσ  








in stress space 
 
図-付.5 引張破壊（応力曲面）での概念図 1) 
平均有効応力 mσ ′ が引張強度である b （塑性ポテンシャルパラメータ）よりも小さくな
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‘無抵抗要素’化した要素は，以下に示すように扱うことで計算を続行させる． 
① ヤング率を 5100.1 −×=E MPa とする（ほぼ無抵抗となる）． 
② 弾性計算を行い， ijdσ ′ ， ijdε を求める． 
③ pijij dd εε = とする．すなわち， 0=eijdε ， 0=ijdσ  
④ ただし，{ } 0=Rdσ とする． 
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